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RESUMEN 
El presente trabajo está relacionado con el diseño de tanques de acero soldado apoyados 
sobre el suelo para el almacenamiento de hidrocarburos siguiendo las reglamentaciones 
del American Petroleum Institute ó Instituto Americano del Petróleo contenidas en su 
famosa norma API 650, la misma que se viene publicando bajo esas siglas desde el año 
de 1961. 
 
Dentro del diseño de estos tanques el diseño sismorresistente ha adquirido una especial 
importancia que en el pasado no tenía y que en países de alta sismicidad como el nuestro 
es fundamental saberlo aplicar correctamente. Por ello en el Capítulo II se presenta el 
modelamiento sísmico de estos tanques y las investigaciones que sobre los mismos se han 
realizado. 
 
Esta investigación se inicia con el Capítulo I haciendo una pequeña reseña histórica sobre 
el petróleo, los tanques de acero para su almacenamiento y las normas relacionadas con 
ellos, la soldadura que es algo fundamental, y algunos casos sobre fallas de este tipo de 
estructuras debido a un sismo. 
 
El segundo capítulo está referido, como ya se ha indicado, al modelamiento sísmico 
aceptado hoy en día que rige el diseño de estos tanques, cuyas distintas ecuaciones 
necesarias simplificadas aparecen en los distintos reglamentos de diseño, entre ellos el 
API 650. Se muestran asimismo los tipos de falla, principalmente el pandeo inelástico por 
compresiones axiales excesivas de la plancha inferior del cilindro, conocida 
popularmente como la falla “pata de elefante”. 
  
El Capítulo III es una presentación de las ecuaciones que gobiernan el diseño de cáscaras 
cilíndricas y que están contenidas en los reglamentos de diseño, así como algunas 
particularidades respecto a sus deformaciones.  
 En el Capítulo IV se analizan las consideraciones que se toman al momento de escoger el 
tamaño de un tanque y se ven algunos de los tipos principales de tanques que se diseñan 
y construyen, básicamente en lo referente a su techado ya que el cilindro es prácticamente 
igual y único para todos los tipos de tanques. 
 
El Capítulo V se refiere al desarrollo formal del diseño de un tanque y en donde se analiza 
casi cada detalle en el diseño mecánico de un tanque para almacenamiento de 
hidrocarburos. Bajo el concepto de “mecánico” queremos dejar en claro que el término 
se usa de manera genérica desde el punto de vista de la Mecánica. En este diseño se siguen 
las pautas paso a paso dadas por la norma API 650. El tanque modelo se diseña en la 
Refinería La Pampilla y para ello se usa un estudio de suelos real de la misma. Luego 
para el cálculo de las cargas sísmicas se utilizan las normas norteamericanas, peruanas, 
chilenas y un sismo hipotético de diseño de MW = 9.0 que ocurre cerca a Lima. Asimismo 
se hacen los cálculos de la estructura de acero interna del tanque comparando los 
manuales AISC del año 1989 por Esfuerzos Permisibles y el nuevo Manual del AISC 
aparecido en el año 2005 donde se integran tanto el diseño por esfuerzos permisibles 
como el diseño por resistencia conocido por sus siglas en inglés como LRFD. Finalmente 
por ser el tanque inestable se siguen las recomendaciones del AISI para diseñar los 
anclajes respectivos. 
 
En el Capítulo VI se realizan comparaciones de distintas configuraciones y tamaños de 
tanques, analizando diversas combinaciones de aceleraciones sísmicas impulsivas y 
convectivas a las que estarán sometidos los tanques, discutiéndose los resultados y 
analizando alternativas de estabilización de los tanques de acuerdo al API 650. 
Finalmente se propone una combinación de aceleraciones impulsivas y convectivas a ser 
usadas en la costa peruana para este tipo de tanques. 
 
Se termina con unas conclusiones y recomendaciones. 
 Finalmente se presentan 6 apéndices. El Apéndice I trata sobre el acero en general, 
material del cual no solamente están construidos estos tanques, sino que es un material 
fundamental en el desarrollo que ha adquirido la sociedad moderna. Se presentan de 
manera resumida los procesos de fabricación del acero y las variables que lo afectan, las 
palabras técnicas que se encuentran en las normas ASTM relacionadas con el proceso de 
fabricación y en general conceptos necesarios para poder entender las normas referidas al 
acero y su metalurgia. Asimismo se profundizan ciertos conceptos relacionados con sus 
propiedades mecánicas, siendo uno de ellos la tenacidad. También se abordan los distintos 
elementos de aleación del acero, y por último los principales aceros y sus características 
usadas en construcción. Para escoger correctamente un acero es necesario conocer 
además de sus propiedades mecánicas, sus propiedades químicas y sus procesos de 
fabricación de tan versátil y útil material. 
 
Como pone el Ing. Zapata en la introducción del Capítulo II de su extraordinario libro 
“Diseño Estructural en Acero”: “Para su bien o para su mal el material acero es uno de 
los materiales que más ha influido en la vida del hombre; es agente de adelanto y 
civilización, de destrucción y miseria, de bienestar y libertad, de poder y opresión. El 
arado y la espada, que caracterizan a la humanidad, son de acero”.1 
 
En el Apéndice II se presenta un pequeñísimo estudio de las cáscaras desde un punto de 
vista teórico, específicamente las cáscaras cilíndricas, basado en el clásico libro sobre el 
tema del profesor Wilhelm Flügge, “Stresses in Shells”, y que nos permite comprender 
mejor como trabajan estas estructuras y comprender algunas fórmulas simplificadas y de 
                                                 
1 Zapata, Luis. “Diseño Estructural en Acero”. Luis F. Zapata Baglietto Ingeniería Estructural S.R.L. 
Segunda Edición. Perú. 1997. Esta cita a su vez la tomó el Ing. Zapata del libro : “Estructuras de Acero”, 
por Eberhard Bayer, Universidad Central de Venezuela. 
 
aplicación directa que presenta el reglamento API 650, que están basadas en las 
ecuaciones que se tratan en el Capítulo III. 
 
En el Apéndice III se analizan las distintas secciones de los que consta la norma API 650, 
viéndose las disposiciones, exigencias y recomendaciones de la misma. También se hacen 
ciertas reflexiones y análisis donde se ha estimado conveniente. 
 
En el Apéndice IV se investiga una de las nuevas ecuaciones aparecidas en el AISC del 
año 2005 para el cálculo de vigas que pueden experimentar pandeo lateral – torsional en 
el rango inelástico y sus efectos en los cálculos debido a los esfuerzos residuales que hay 
en la fabricación de cualquier perfil de acero, ya sea laminado o soldado. 
 
El Apéndice V es una pequeña investigación sobre algunas de las distintas normas 
norteamericanas y su relación entre ellas, así como algunos comentarios de los principales 
estándares internacionales usados en la construcción.  
 
El Apéndice VI son los planos del tanque diseñado y cuya memoria de cálculo comprende 
el Capítulo V, los cuales se han anexado en el Tomo II de esta tesis. 
 
 
 
 
 
 
INTRODUCCION 
Quisiera comenzar citando del Tomo I de la extraordinaria obra del profesor Cristóbal de 
Losada2, “Curso de Análisis Matemático”, lo que resume de alguna manera a la ciencia y 
por ende a la ingeniería, una ciencia aplicada. 
 
“En el presente capítulo se han dado, junto con la resolución de los problemas por los 
procedimientos sistemáticos del cálculo integral, algunos ejemplos de resolución por 
métodos antiguos tales como los empleados por Arquímedes o por los matemáticos del 
siglo XVII. 
 
Estos métodos particulares presentan dos rasgos muy importantes: desde el punto de 
vista práctico, se caracterizan por exigir una investigación profunda de cada problema 
particular, investigación que presenta por lo común dificultades tan grandes que los 
problemas propuestos sólo pudieron ser resueltos por las mayores mentalidades 
matemáticas que registra la historia de la ciencia en la antigüedad clásica o a comienzos 
de la edad moderna. La otra característica de estos métodos – característica mucho más 
profunda y que se refiere a su naturaleza misma – es que ellos se basaban en el empleo 
de las propiedades especiales de la función, de la curva o de la superficie a la cual se 
                                                 
2 Cristobal de Losada y Puga  (1894 – 1961). Ingeniero y matemático peruano aunque nacido en Nueva 
York, EE.UU. Fue un docente y maestro de primerísimo orden. Fue profesor en la Escuela Militar de 
Chorrillos, Universidad Mayor de San Marcos, Escuela de Ingenieros y de la Universidad Católica, de 
donde fue uno de los fundadores de la Facultad de Ingeniería en 1933, de la que llegó a ser decano. Ministro 
de Educación brevemente durante el gobierno de Bustamante y Rivero, la cual fue una época de mucha 
inestabilidad política. Fue asimismo director de la Biblioteca Nacional por varios años y miembro de 
muchas sociedades científicas.  Escribió mucho sobre distintos campos de la ciencia y la cultura, recibiendo 
muchas distinciones tanto en el Perú como en el extranjero, entre ellas en 1949 la Gran Cruz de la Orden 
de Alfonso X el Sabio, otorgada por el gobierno español. Dentro de lo mucho que escribió su obra cumbre 
es, sin duda, sus 3 tomos que conforman su “Curso de Análisis Matemático”. 
 
 
aplicaban: eran por lo tanto, esencialmente, métodos particulares que una vez creados 
para resolver un problema, no podían ser usados para resolver otro, aunque fuera 
análogo, y así, Arquímedes siguió para calcular el área del círculo y el área de la 
parábola, caminos fundamentalmente distintos. Los métodos modernos, por el contrario, 
se caracterizan por su sencillez y su genialidad. El área de la elipse, de la parábola o de 
la cicloide se calculan ahora por medios virtualmente idénticos; y estos problemas que 
ejercitaron a los matemáticos de otras generaciones obligándolos a hacer verdaderos 
despliegues de genio, han quedado reducidos, por la sistematización de la ciencia 
moderna, a la categoría de cuestiones elementales tan sencillas que todo estudiante debe 
saber resolverlas desde el primer año de la Universidad. 
 
Esta sistematización de los problemas y su reducción al nivel de las cosas elementales, 
presentan un ejemplo – acaso el mejor que existe – de la interpretación que hace Mach3 
de la ciencia como una economía de pensamiento. 
 
Mach observa que la ciencia, dándonos reglas fijas y precisas para tratar las cuestiones 
y resolver los problemas, nos libra de tener que realizar para cada caso las experiencias 
o los razonamientos que serían precisos si no contáramos con un sistema de ideas, 
métodos y principios dentro del cual hacer entrar cada problema especial; y nos permite 
realizar así una economía de esfuerzo mental, o para valernos de su propia expresión, 
una economía de pensamiento. Cuando uno estudia la historia de la ciencia y se compara 
el modo como los matemáticos, los astrónomos o los naturalistas de la antigüedad 
conseguían acercarse a la verdad – mediante esfuerzos penosísimos y que requerían 
                                                 
3 Ernst Mach (1838 – 1916), sabio austriaco; filósofo, físico, autor de obras capitales sobre la historia de la 
ciencia. Como Rector de la Universidad de Praga, luchó por mantener en ella el espíritu germánico, contra 
el esfuerzo de los checos que querían darle una orientación al servicio de su política separatista. Después 
fue profesor de la Universidad de Viena. Las obras en que Mach expone el principio de la economía de 
pensamiento son: Die Mechanik in ihrer Entwicklung, IV, IV; Prinzipien der Währmelehre, p. 391 (Leipzig, 
1919); Die Analyse der Empfindungen, III, 1; Die Geschichte und die Wurzel des Satzes der Erhaltung der 
Arbeit, passim; Populär – Wissenschaftliche Vorlesungen, pp. 203 y sig.  Nota: Este pié de página es del 
libro del profesor de Losada. 
muchas veces la creación de un verdadero método para cada caso particular – con los 
métodos rápidos, seguros y sobre todo uniformes con que contamos ahora, se ve cuán 
profundo contenido de verdad encierra la observación de Mach. Sin embargo, debemos 
mencionar que este principio de la economía de pensamiento ha sido combatido por otros 
filósofos, singularmente por Husserl, el cual en su célebre obra Investigaciones Lógicas4, 
aunque reconoce “su valioso contenido y los fines justificados de las investigaciones 
fundadas en él”, combate la exageración del principio y la tendencia a conferirle una 
significación trascendental. Mas a pesar de estas objeciones, la interpretación de Mach 
queda en pie como uno de los criterios estimativos del valor de la ciencia: ella sola no 
representará toda la verdad, pero encierra una enorme dosis de verdad; la economía de 
pensamiento no será la única medida de que podamos usar para apreciarla, pero es 
evidentemente una de sus principales funciones y uno de sus fundamentos de su valor”.   
 
Esto es, pues, de alguna manera, lo que es la ingeniería y los distintos reglamentos de 
diseño con los que contamos, entre ellos el API 650, usado para el diseño de tanques de 
acero soldado apoyados sobre el suelo para almacenamiento de hidrocarburos. No se 
necesita ser ninguna mente superior ni mucho menos para poderlos usar, aplicar 
correctamente y poder diseñar estructuras que sin la ciencia aplicada llamada ingeniería 
y sus distintos reglamentos nos serían imposibles de realizar y estarían reservados 
solamente a las mentes más brillantes. 
 
Reglamentos tales como el API 650, el conocido ACI 318 para el diseño en concreto 
armado, las normas del AISC, las ASME, las DIN,  CSA,  JIS, BS, etc. son básicamente 
y en la gran mayoría de los casos normas de reglas y pautas de diseño que no requieren 
de una evaluación detallada de todos los esfuerzos y deformaciones5. Estas distintas 
normas o códigos de diseño pueden ser usados en principio por cualquier persona después 
                                                 
4 Husserl: Investigaciones lógicas. T. 1, Cap. IX (Madrid, Revista de Occidente, 1929). Nota: Este pié de 
página es del libro del profesor de Losada. 
 
5 En el caso traten de alguna manera con la Mecánica de Materiales,  ya que evidentemente normas para 
diseñar circuitos eléctricos no tendrán reglamentaciones para ello. 
de haber hecho un esfuerzo dentro de lo humanamente posible para el promedio de las 
mentes, y que somos la mayoría, para comprenderlas y poder aplicarlas correctamente. 
Esto nos permite calcular y diseñar casi infinidad de cosas que de otra manera nos 
hubiesen sido imposibles. 
 
Al igual que en el caso de las matemáticas y las reflexiones en torno a ella por parte del 
profesor de Losada y haciendo referencia a su vez a Ernst Mach, también en la historia 
de la ingeniería ha habido una enorme cantidad de personas que dedicaron todo su 
esfuerzo, talento y brillantez intelectual en crear esta maravillosa ciencia aplicada y darle 
forma finalmente en libros de texto y reglamentos de diseño, donde muchas veces 
aplicamos ecuaciones simples, permitiéndonos hallar soluciones prácticas, rápidas y lo 
suficientemente precisas. Sabemos que en nuestros cálculos hay incertidumbres ya que 
los materiales que usamos no son perfectos, ni en forma ni en composición; al construir 
también hacemos imperfecciones y errores propios de nuestra condición de seres 
humanos y finalmente calcular cada detalle no solamente es imposible por estas y otras 
incertidumbres, sino que no vale la pena al ser su relación costo beneficio demasiado 
elevado. Sin embargo, todo ello lo toman en cuenta los reglamentos aplicando según de 
lo que se trate mayores o menores factores de seguridad que un ingeniero alguna vez 
llamó factor de la ignorancia; personalmente creo que es al revés, es un factor del saber, 
del conocer nuestras limitaciones, desconocimientos del mundo que nos rodea como seres 
humanos e incertidumbres. 
 
Así, siguiendo esta filosofía, estudiaremos distintos tópicos relacionados con  los tanques 
de acero apoyados sobre el suelo que es necesario conocer para poder luego, 
precisamente, poder usar los distintos reglamentos correctamente, entre ellos el API 650 
principalmente. Las fórmulas que usaremos en el diseño final del tanque del Capítulo VII, 
algunas muy extensas y que parecieran un complicado acertijo, siguen pues este espíritu 
de la economía de pensamiento donde se nos dan herramientas uniformes, simples y 
prácticas, para diseñar y resolver complicados problemas que mentes extraordinarias a 
través de un enorme esfuerzo personal se encargaron de facilitarnos. 
 
Este trabajo es, pues, un humilde tributo para todos esos grandes seres humanos que nos 
permiten maravillarnos de la capacidad del genio humano de crear, en este caso de crear 
ciencia, y de lo que fue y de lo que es capaz de hacer. 
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CAPITULO I 
ANTECEDENTES DE LOS TANQUES DE 
ACERO SOLDADO 
1. Breve Reseña Histórica 
El almacenamiento de petróleo e hidrocarburos líquidos derivados del mismo a 
temperatura ambiente mediante tanques verticales apoyados sobre el suelo hechos de 
planchas de acero se remonta a finales del siglo XIX. La historia del petróleo se puede 
remontar a épocas ancestrales, usando hace 5,000 años los sumerios, asirios y babilonios 
las filtraciones naturales que se producían en las orillas del río Eufrates en Mesopotamia. 
El Mar Muerto era conocido en eras antiguas como el Lago Asfaltitos (de donde proviene 
la palabra “asfalto”) ya que se depositaba petróleo semisólido en sus orillas debido a las 
filtraciones subterráneas. Hasta la Biblia lo menciona como “betún” o “asfalto”. Los usos 
que tenía eran por ejemplo de impermeabilización de casas y barcos, como material 
ligante de bloques usados en construcción y también como fuente de calor e iluminación.  
Sin embargo, tanto la manera de hallar el petróleo como sus usos eran limitados, 
extrayéndose y refinándose básicamente de algunas formaciones rocosas. 
 
Recién se logró la primera perforación exitosa de un pozo petrolero en Titusville, 
Pensilvania, EE.UU., el 28 de agosto de 1859, la cual fue realizada por Edwin Drake 
quien encontró petróleo a 23 metros de profundidad. Hay que indicar que para el momento 
en que Drake realizó la primera perforación exitosa había en los EE.UU. 53 compañías 
dedicadas activamente a la producción de “aceite de roca” procedente de esquistos, 
carbones magros, residuos de hulla, etc. El descubrimiento de Drake demostró la 
posibilidad de obtener petróleo crudo en grandes cantidades mediante la perforación de 
pozos, en lugar de volúmenes insignificantes procedentes de afloramientos naturales, lo 
que significó la iniciación de la industria moderna del petróleo.  
 
Si bien el norteamericano Thomas Edison quitó una importante fuente de ventas al 
petróleo al inventar la lámpara eléctrica incandescente en 1878, el mundo cambiaría 
drásticamente cuando los alemanes Karl Benz y Gottlieb Daimler inventaron en 1885 lo 
que se considera el primer motor moderno de combustión interna que funcionaba con 
gasolina y que pudo propulsar un vehículo. Pero hay que recalcar que el primer vehículo 
autopropulsado por un motor fue invento del ingeniero francés Nicolas Cugnot en 1769, 
sin embargo se trataba de un motor que funcionaba con vapor de agua. Posteriormente en 
1889 Daimler mejoró el motor haciéndolo de 4 tiempos y finalmente su compatriota 
Wilhelm Maybach construyó el primer motor de 4 cilindros y de 4 tiempos, tal cual como 
lo conocemos y usamos hoy en día. El petróleo, además, se convirtió en una excelente 
fuente de energía calorífica frente a alternativas como el carbón y la madera al poseer 
mayor energía potencial calorífica por unidad de volumen. En el caso del motor lo que 
ocurre es simplemente la transformación de la energía calorífica de un combustible en 
energía mecánica. 
 
Asimismo las máquinas que se comenzaron a inventar y usar en el proceso de 
industrialización no solamente necesitaron combustible para funcionar6, sino que todos 
los engranajes internos de las máquinas de cualquier motor, independientemente de si 
funcionaban a electricidad o combustible, necesitaban y necesitan de los derivados del 
petróleo como lubricantes.7 Cuando los engranajes, los pistones y en general las partes 
móviles de una máquina no se lubrican apropiadamente, la fricción que se produce puede 
ocasionar un desgaste y un calor tan excesivo, ocasionando que esas piezas se tuerzan y 
se hinchen y por ende dejen de funcionar. Es decir que sin los aceites y las grasas 
lubricantes, la mayor parte de la maquinaria del mundo quedaría pronto inactiva por causa 
de la fricción con todas las consecuencias derivadas de ello. 
 
      Es de considerar que el proceso de la acelerada industrialización necesitó de 
generación de energía para seguir creciendo. Como ejemplo de esta acelerada 
                                                 
6 Cuando no usaban energía eléctrica. 
7 Lubricar  tiene su raíz en la palabra latina “lubricus” que significa “resbaladizo”. 
industrialización la producción total de acero en los EE.UU. en 1870 fue de 77,000 
toneladas y en el año 1900 superó las 10 millones de toneladas.   
 
El crecimiento y expansión de la industria del petróleo fue en paralelo con la 
industrialización acelerada que experimentaron las naciones más industrializadas del 
mundo de ese entonces. La necesidad de contar con el llamado “oro negro” generó el 
primer embarque de petróleo en un buque tanque, si se le puede llamar así, que se realizó 
de Filadelfia (EE.UU) a Londres (Inglaterra) en 1861. En ese entonces se trató de un 
buque convencional de 224 toneladas que transportó 1,324 barriles de madera. Hoy en 
día, alrededor del 60% de la producción mundial de petróleo se transporta en buques 
tanque, teniendo los más grandes una capacidad de hasta 564,763 toneladas que les 
permite transportar 4`100,000 barriles de petróleo aproximadamente (este último dato al 
2002).8  
 
Actualmente este transporte ya no se realiza en barriles de madera, sino en 
compartimentos especiales dentro de los “buques tanque”, interconectados con tuberías, 
bombas centrífugas con variadores de velocidad y otros adelantos tecnológicos. 
Lógicamente el petróleo transportado necesita almacenarse adecuadamente, siendo lo 
más usado para ello hoy en día los tanques de acero soldados apoyados sobre el suelo. 
 
Otro actor importante en el desarrollo vertiginoso en la industria del petróleo fue el 
norteamericano John D. Rockefeller, que se dio cuenta del gran potencial del petróleo 
como fuente de energía que la sociedad necesitaba.  
                                                 
8 De: Gadea, Guillermo. “Los Buques Tanque y su Clasificación”. Petrotecnia. Abril del 2004. 
http://biblioteca.iapg.org.ar/ArchivosAdjuntos/Petrotecnia/2004-2/LosBuques.pdf 
 
 
 
 Así construyó la primera refinería de petróleo en 1863 cerca de Cleveland, Ohio, EE.UU; 
fundando finalmente la Standard Oil en 1870. Rockefeller tuvo asimismo la gran idea de 
usar tuberías para el transporte de petróleo y sus derivados, construyendo los primeros 
oleoductos, así como los primeros camiones tanque, abaratando los costos de transporte, 
haciéndolos rápidos, eficientes y permitiendo que los hidrocarburos tengan una mayor 
accesibilidad a la población y las industrias.  
 
Inicialmente desde mediados del siglo XIX, cuando comienza la industrialización del 
petróleo, éste y sus derivados se almacenaron en barriles de madera de 42 galones de 
capacidad (1 galón equivale a 3.7854 litros), por lo que un barril equivale a 
aproximadamente 158.987 litros y 6.29 barriles equivalen aproximadamente a un metro 
cúbico. Hasta hoy en día las transacciones comerciales se realizan sobre la base de la 
misma unidad de medida llamada el barril. A medida que las necesidades y demandas de 
petróleo y sus derivados crecieron, fue necesario contar con recipientes más grandes y 
confiables para poder almacenar cada vez mayores cantidades de petróleo y sus derivados. 
Es así como aparecieron los primeros tanques de acero a  finales del siglo XIX.  
 
Sin embargo, estos primeros tanques de acero no fueron soldados, sino remachados, 
debido a que la soldadura eléctrica, la cual es usada hoy en día para la construcción de 
estos tanques, es una técnica que se inició seriamente recién a fines del siglo XIX, cuando 
en 1881 el francés Auguste de Meritens usó por primera vez un electrodo de carbón para 
soldar por medio del calor intenso generado por un arco eléctrico de placas de batería de 
plomo. Es de considerar que el arco eléctrico fue descubierto por el inglés Humphrey 
Davy en 1801; antes, en 1782, el alemán Georg Lichtenberg logró unir 2 metales a través 
de una fusión eléctrica. Como se puede suponer, en la época de de Meritens la soldadura 
era aún muy rudimentaria.  
 
El ruso Nicolai de Bernardos y el polaco Stanislaw Olszewski mejoraron la idea de de 
Meritens al añadir una tenaza que sostenía al electrodo, de tal manera que podía ser 
manipulado manualmente sin ninguna dificultad. También invirtieron la polaridad, siendo 
el electrodo el polo positivo y el metal base a ser soldado el polo negativo en un circuito 
cerrado de corriente continua, al revés de de Meritens, obteniendo por ello una patente 
inglesa en 1887.  
 
Actualmente esta tenaza se sigue usando en la Soldadura de Arco de Metal Protegido, 
conocida como SMAW (Shielded Metal Arc Welding), que es la soldadura más usada y 
versátil hasta hoy en día para soldar metales ferrosos y no ferrosos, pero obviamente en 
1887 la soldadura era aún de muy baja calidad, pues la soldadura no era protegida del 
oxígeno del medio ambiente cuando estaba caliente como hoy en día y además como todo 
invento tecnológico, tenía que pasar por el proceso de prueba y error. 
 
2 años después, en 1889 y de manera independiente, el ruso Nicolai Slavianoff y el 
norteamericano Charles Coffin reemplazaron el electrodo de carbón por una varilla de 
metal, aunque la aplicación comercial del proceso de soldadura por medio del arco 
metálico fue lenta, debido a que no se contaban con electrodos metálicos que permitieran 
soldaduras satisfactorias. Recién en 1907 el sueco Oscar Kjellborg desarrolló el electrodo 
protegido, el cual fue luego mejorado por el norteamericano Strohmenger en 1912, de tal 
manera de proteger la soldadura caliente del oxígeno del medio ambiente circundante. 
 
Finalmente, la primera guerra mundial (1914 – 1918) impulsó la técnica de la soldadura, 
pues se necesitaba aumentar la producción de material bélico. Por ejemplo las planchas 
de los barcos eran hasta ese momento unidas por remaches por lo que la producción era 
más lenta que al usarse la soldadura de arco. Sin embargo la técnica seguía siendo era aún 
rudimentaria y recién comenzó a desarrollarse con fuerza en los años `20 y más todavía 
en la década del `30, tiempo en el que los países líderes industriales como Alemania, 
Inglaterra y EE.UU, entre otros, realizaron grandes progresos en la técnica de la soldadura 
que permitieron desarrollar la industria en los distintos campos; entre ellos, la tecnología 
para la construcción de tanques de acero que permitieron el almacenamiento de 
hidrocarburos.  
Fue así que en 1919 se fundó en los EE.UU la “American Welding Society” (AWS) o 
“Sociedad Americana de Soldadura”, entidad que existe hasta hoy en día y es una de las 
líderes a nivel mundial en cuanto a todas las normas concernientes con el mundo de la 
soldadura. 
 
Como ya se ha dicho, los primeros tanques de acero eran remachados y se comenzaron a 
desarrollar en los EE.UU. en las 2 últimas décadas del siglo XIX, aunque es obvio que 
otras naciones industrializadas estaban haciendo progresos similares en paralelo, ya que 
necesitaban recipientes donde almacenar la fuente de energía que proporcionaban el 
petróleo y los hidrocarburos.  
 
En los EE.UU. de comienzos del siglo XX, se tuvo la necesidad de contar con normas 
que estandarizaran la fabricación de los distintos tanques de acero, que además de los 
verticales apoyados sobre el suelo trabajando a presiones atmosféricas o con mínimas 
presiones, incluyeran también tanques enterrados y de otros tipos. Esto se produjo en 
1916 al formarse la “National Steel Tank Association” (Asociación Nacional de Tanques 
de Acero), formada por fabricantes de tanques de acero, y que luego devino en el “Steel 
Tank Institute” (Instituto de Tanques de Acero), existente hasta hoy en día en los EE.UU. 
 
Por aquella época la “Underwriters Laboratories” (UL)9, comenzó a desarrollar las 
primeras normas para tanques de acero apoyados sobre el suelo y que trabajan 
básicamente a presiones atmosféricas, creando la primera norma para la fabricación y 
montaje de estos tanques en 1922 conocida como UL 142.  
 
                                                 
9 Agencia norteamericana creada en 1894 existente hasta el día de hoy y que desarrolla estándares y 
procedimientos  de prueba para productos, materiales, componentes, herramientas, equipos y otros 
instrumentos enfocados básicamente en la seguridad. 
Otra norma importante para el desarrollo de la industria de los tanques de almacenamiento 
fue creada en 1904 por la “National Board of Fire Underwriters” (NBFU) o “Consejo 
Nacional de Aseguradores contra Fuego”, con el nombre NBFU 30. La NBFU fue creada 
en 1866 para emitir normas para la industria para proteger a las personas y a los bomberos 
de los peligros ocasionados por el fuego. La NBFU se volvió luego un miembro de la hoy 
mundialmente famosa NFPA (“National Fire Protection Association” o “Asociación 
Nacional de Protección contra el Fuego”), fundada en 1896.  Ésta, además de mantener e 
ir luego actualizando la norma creada en 1904 para tanques de almacenamiento de 
hidrocarburos con el nombre actual de NFPA 30, contiene una serie de normativas para 
otros campos de protección contra incendios. 
 
Otra entidad importante en los EE.UU sobre el almacenamiento de líquidos a presiones 
atmosféricas es la “American Water Works Association” (AWWA) o “Asociación 
Americana de Obras de Agua” (fundada en 1881), la que entre otras normas publica la 
norma AWWA D100 “Welded Steel Tanks for Water Storage” (Tanques de Acero 
Soldado para Almacenamiento de Agua), que reglamenta el diseño y construcción de 
tanques verticales de acero soldado apoyados sobre el suelo para el almacenamiento de 
agua y que es el equivalente para tanques de agua de la norma API 650 de tanques para 
almacenar hidrocarburos.  
 
La AWWA también tiene normas para el almacenamiento de agua en otro tipo de 
recipientes como la AWWA D103 (“Factory-Coated Bolted Steel Tanks for Water 
Storage” o “Tanques de Acero Empernados Recubiertos en Fábrica para 
Alamacenamiento de Agua”), que son tanques de acero apernados,  la AWWA D110 
(“Wire and Strand Wound Circular Prestressed Concrete Water Tanks” o “Tanques de 
Concreto Pretensado con Cable Trenzado Circulares para Agua”), que como su nombre 
lo dice son               “tanques circulares de concreto pretensado”10 y la AWWA D115 
(“Circular Prestressed Concrete Water Tanks with Circumferential Tendons” o “Tanques 
                                                 
10 En realidad son postensados, pero la literatura técnica norteamericana no hace distinción sobre el 
mismo. 
de Concreto Pretensados con Torones Circumferenciales para Agua”). En 1940 la 
AWWA publicó con el apoyo de la AWS, el primer reglamento para el diseño y 
construcción de tanques soldados de acero para almacenamiento de agua.  
 
En general se puede decir que la norma D100 de la AWWA fue pionera en el diseño 
sísmico de tanques de acero soldado debido básicamente a que tuvo como presidente a 
un notable investigador y diseñador de este tipo de tanques llamado Robert Wozniak, 
aunque los pioneros en la investigación del efecto de los sismos en tanques circulares 
fueron antes otros investigadores como Lydik Jacobsen y George Housner. 
  
Paralelamente a todas estas asociaciones, los productores de hidrocarburos hicieron su 
propia asociación, creando en 1919 el “American Petroleum Institute” (API) o “Instituto 
Americano del Petróleo”. Hoy en día el API “publica cientos de normas, estándares, 
prácticas recomendadas, especificaciones, documentos técnicos, así como reportes 
técnicos y estudios para poder desarrollar de manera eficiente, segura y responsable la 
industria del petróleo y del gas”, de acuerdo a las propias palabras del API. 
 
Fue así como la primera norma del API para tanques de acero apoyados sobre el suelo 
fue la API 12A, “Specification for Standard Tanks with Rivetted Shells” (Especificación 
para Tanques Estándar con Cáscaras Remachadas), cuya primera edición data del año 
1928 y cuya última edición es del año 1941, cuando los tanques remachados ya estaban 
condenados a ser parte de la historia. 
 
En 1936 se publicó la primera edición de la norma API 12C “All-Welded Oil Storage 
Tanks” (Tanques para Almacenamiento de Petróleo Totalmente Soldados) y cuya última 
edición fue la Nº 15, publicada en 1958. Posteriormente se publicó la hasta hoy 
mundialmente famosa norma API 650, “Welded Steel Tanks for Oil Storage” (Tanques 
de Acero Soldado para Almacenamiento de Petróleo), cuya primera edición data del año 
1961 y que a la fecha está ya en su undécima edición, publicada en junio del 2007, la 
misma que ya cuenta con una segunda adenda de fecha noviembre del 2009, cuyo nombre 
es ahora “Welded Tanks for Oil Storage” (Tanques Soldados para Almacenamiento de 
Petróleo) y que es una de las normas más usadas a nivel mundial para el diseño, 
fabricación y montaje de este tipo de tanques.  
 
El API 650 es una norma pensada para tanques con volúmenes de capacidad de 
almacenamiento mayores a los 10,000 barriles (aproximadamente 1,590 m3), que operan 
desde presiones atmosféricas hasta un máximo de 2.5 psig (lb/pulg2 manométricas)11, que 
equivalen a 1,758 kg/m2, lo cual para lo que estamos acostumbrados en el diseño común 
de edificios es una carga tremenda.  
  
Para tanques de proporciones menores, con volúmenes de 500 a 10,000 barriles de 
capacidad (79 a 1,590 m3), el API ha publicado la norma API 12D, que indica las pautas 
para montar tanques soldados de estas dimensiones, ya que también tiene una norma para 
tanques apernados, el API 12B, para tanques con volúmenes que van desde los 100 
barriles hasta un máximo de 10,000 barriles (15 a 1,590 m3). Por otro lado, para tanques 
de acero soldados apoyados sobre el suelo que trabajen a más de 2.5 psig hasta un máximo 
de 15 psig12, el API ha desarrollado la norma API 620. 
  
En el caso de recipientes a presión que trabajen a más de 15 psig existen las normas de la 
ASME (“American Society of Mechanical Engineers” o “Sociedad Americana de 
Ingenieros Mecánicos”), entidad fundada en los EE.UU. en 1880. La ASME publica 
normas para el diseño, construcción y montaje de todo tipo de recipientes que trabajan 
                                                 
11 Es decir la presión adicional a la atmosférica o la presión que se mide por encima a la atmosférica. La 
letra “g” junto a la unidad típica de psi (“pounds per square inch” o “libra por pulgada cuadrada”) significa 
“gauge” en inglés, que tiene varias acepciones; calibre, medida, medidor, indicador, calibrador, plantilla, 
calibrado, etc. 
12 10,568 kg/m2, es decir, cargas repartidas enormes respecto a lo que estamos acostumbrados en el 
diseño de edificios y casas por ejemplo. 
desde 15 psig hasta un máximo de 3,000 psig, siendo una de sus más famosas normas la 
“ASME Sección VIII, División I”. 
 
En referencia a los  tanques, no debemos olvidar los ingenieros civiles a nuestro muy 
conocido “American Concrete Institute” (ACI) o “Instituto Americano del Concreto”, que 
además de publicar la mundialmente famosa norma ACI – 318 para el diseño en concreto 
armado de edificios y otras construcciones comunes, ha publicado la norma ACI – 350.3 
“Concrete Tanks for Water Storage” (Tanques de Concreto para Almacenamiento de 
Agua), que es la norma para el diseño de tanques en concreto armado, tanto circulares 
como rectangulares, sometidos entre otras cosas a la acción de cargas sísmicas. 
 
2. Comportamiento Sísmico en el Pasado de los Tanques de 
Acero Soldado apoyados sobre el Suelo 
Sísmicamente los tanques de acero apoyados sobre el suelo para almacenamiento de 
petróleo y sus derivados han tenido un buen comportamiento, ya que por su forma son 
bastante estables. Si embargo, pudo advertirse que en el gran sismo de Alaska, de fecha 
28 de marzo de 1964 de Magnitud Momento Mw = 9.213, éstos tuvieron la falla conocida 
como “Pata de Elefante”. Se trata de una deformación periférica de pandeo que se produce 
en el primer anillo del tanque, debido a esfuerzos verticales de compresión axial muy 
elevados en uno de los lados producto del levantamiento del tanque en el lado opuesto 
debido a la carga lateral impuesta por el sismo y que deforman permanentemente el anillo 
al deformarse inelásticamente.  
 
Antes de esta falla ya habían habido fallas menores, pero se consideraba a los tanques 
como estructuras estables y capaces de absorber gran capacidad de energía producto del 
movimiento de un sismo sin fallar. Otras fallas se pueden producir en los techos de estos 
tanques producto del oleaje del fluido interior, o puede haber problemas de deslizamiento 
                                                 
13 El segundo sismo más grande registrado con instrumentos modernos hasta ahora en la historia. 
si es que la carga lateral supera la fuerza de fricción opuesta en la base, generando un 
desplazamiento en el tanque. Asimismo, levantamientos del tanque pueden generar fallas 
en las conexiones de las tuberías de las líneas de recepción y despacho de los productos 
al no poder acompañar los desplazamientos verticales, fallas en la unión del fondo con la 
pared del tanque y asentamientos diferenciales en la cimentación. Por último, el anclaje 
de estos tanques como mitigación de estos problemas puede conllevar a problemas serios 
si es que no son hechos adecuadamente, al generar esfuerzos elevados en la vecindad de 
los anclajes. 
 
En la siguiente figura se muestra un esquema de falla de estos tanques, al levantarse uno 
de los lados del tanque y fallar por pandeo inelástico el cilindro del tanque en el lado 
opuesto del levantamiento.  
   
 
Fig. 1.1: Instituto Nacional de Normalización – INN. “Norma Chilena Oficial NCh 
2369.Of2003. Diseño Sísmico de Estructuras e Instalaciones Industriales”. Primera 
Edición. Chile. 2003. 
 
Han habido otros terremotos donde estos tanques han fallado, como por ejemplo en el 
terremoto de Lima del 3 de octubre de 1974 (Mw = 8.1), en donde de acuerdo Morán et 
al. (1975), en la Refinería La Pampilla un tanque tuvo una falla de “Pata de Elefante” y 
en un tanque de la Refinería de Conchán se desprendió el fondo al levantarse el tanque, 
dejando escapar el hidrocarburo contaminando el dique que lo contenía así como 
derramándose por la parte superior de un tanque de techo flotante parte del contenido de 
hidrocarburo.  
 
También en el sismo de Valparaíso, Chile, de fecha 3 de marzo de 1985 (Mw = 7.8) de 
acuerdo al trabajo de Ríos (1989), se reportaron daños en la Refinería de Concón, ubicada 
a aproximadamente 50 km del epicentro pero cuyo plano de ruptura se llegó a desarrollar 
debajo de Concón, a aproximadamente 40 km de profundidad, sufriendo un tanque la falla 
de la “Pata de Elefante” y en otro, al parecer por una falla localizada de fábrica en la 
plancha de acero, se produjo una abertura en la plancha de acero conjuntamente con el 
pandeo de la plancha por el efecto de “Pata de Elefante”, escapándose todo el 
hidrocarburo contaminante al dique de contención del tanque.  
 
Además de estas fallas, otra falla típica es, como ya se ha dicho, la que se produce en las 
conexiones de los tanques, como son las tuberías de recepción y despacho del producto, 
ambas conectadas al tanque que almacena un determinado producto, fallas que por lo 
demás son consideradas hoy en día catastróficas ya que pueden implicar derrames de 
producto. Si bien estos derrames son mitigados de alguna manera, ya que los tanques 
tienen que estar dentro de diques de contención14 ante posibles derrames, estos diques o 
cubetos están hoy en día provistos de una geomembrana para evitar la infiltración del 
hidrocarburo en el suelo. Es más, ya hay países que además de la geomembrana exigen 
también la colocación de una losa de concreto al interior del cubeto para tener un sistema 
de doble protección a la infiltración. 
 
Otros tanques que también han fallado han sido los tanques para almacenamiento de agua, 
por ser estos muchas veces más esbeltos y que en EE.UU. son usuales hacerlos de acero, 
cosa contraria en el Perú, donde son básicamente hechos de concreto armado. 
 
                                                 
14 Llamados cubetos en el Perú. 
Entre los años ‘40 y ‘60 se realizaron una serie de investigaciones básicamente a cargo 
de George Housner15 y Lydik Jacobsen16. Producto de estos trabajos de investigación se 
publicaron los trabajos pioneros de Jacobsen titulado “Impulsive Hydrodinamics of Fluid 
Inside a Cylindrical Tank and of Fluid Surrounding a Cylindrical Pier” publicado en 1949 
en la “Seismological Society of America” y “Hydrodinamics Experiments with Rigid 
Cylindrical Tanks Subjected to Transient Motions” publicado junto con R. Ayres (1951); 
luego Housner publica 2 grandes trabajos, uno titulado “Dynamic Pressures on 
Accelerated Fluid Continers” (1957) y el otro “The Dynamic Behaviour of Water Tanks”, 
publicado en un boletín de la “Seismological Society of America” en 1963. 
Si hoy en día se comparan las normas actuales del API 650 y de la AWWA D100 nos 
daremos cuenta que son idénticas, con algunas ligeras exigencias distintas en cada código. 
También el ACI 350 – 3 usa fórmulas idénticas, ya que finalmente la respuesta de un 
tanque circular que almacena algún fluido líquido ante la carga sísmica no depende tanto 
del material del que está hecho17. El material mas bien influye en el factor de 
modificación de la carga sísmica de acuerdo a la capacidad del material de poderse 
deformar inelásticamente y de su capacidad de absorción de energía de deformación que 
es llamado comúnmente en nuestras normas como el factor “R”. 
                                                 
15 George Housner fue un ingeniero civil norteamericano (1910 – 2008) y profesor del California Institute 
of Technology (conocido como Caltech) ubicado en Pasadena, Los Angeles y uno de los grandes personajes 
en el desarrollo de la ingeniería sismorresistente. Desarrolló de manera fundamental, después del belga 
Biot, el Concepto de Espectro de Respuesta y Espectro de Diseño, herramienta trascendental y 
fundamental en el diseño sismorresistente, además de otros notables aportes e investigaciones. 
16 Físico e ingeniero mecánico danés (1897 – 1976) que emigró siendo adolescente a los EE.UU. y que 
laboraba en la Universidad de Stanford y fue otro de los personajes fundamentales en el desarrollo de la 
ingeniería sismorresistente. Su gran interés en los fenómenos vibratorios y por ello en el fenómeno 
sísmico,  lo convirtieron en  uno de los pioneros en la ingeniería sismorresistente, interesándose mucho 
en el desarrollo de modelos a escala así como en el estudio de diques y las fuerzas hidrodinámicas que 
sobre ellos actúan en caso de sismos. Fue asimismo un maestro que ayudó a forjar a las nuevas 
generaciones que le dieron forma a esta nueva rama de la ingeniería.  
 
17 Hay algunas diferencias si se trata de acero o de concreto armado por la rigidez de la pared del tanque 
como veremos en el Capítulo III. 
 3. Importancia del Problema 
Los tanques de acero soldado para almacenamiento de petróleo y sus derivados son los 
recipientes para almacenar estos productos más usados en el Perú y en el mundo por la 
relativa simpleza en su construcción y diseño y la gran durabilidad que tienen si es que 
se fabrican y montan de acuerdo a las normas, siendo una de las más usadas y reconocidas 
la del API 650. Asimismo un adecuado mantenimiento les asegura una larga vida a estos 
tanques, siendo por ello, junto con los considerandos ya mencionados, recipientes de 
almacenamiento económicos si se analiza la gran capacidad de almacenamiento de los 
mismos.  
 
El correcto almacenamiento del petróleo y sus derivados es muy importante, dada la gran 
dependencia que aún tiene nuestra sociedad moderna de los hidrocarburos como fuente 
de energía y al ser la sustitución de los mismos algo aún relativamente lejano. Las normas 
para el diseño, fabricación y montaje de estos tanques, como la norma API 650,  tienen 
hoy en día una serie de pautas y consideraciones si son diseñados para una zona de alta 
sismicidad, como lo es la costa peruana y en general el Perú, además lógicamente de la 
costa chilena. En general la gran sismicidad de nuestras costas debido a la subducción de 
la Placa de Nazca debajo de la Placa Sudamericana tiene su mayor zona de sismicidad 
entre el límite de los departamentos de La Libertad y Ancash por el norte, hasta la zona 
de Valdivia en Chile, por el sur, siendo esta distancia de aproximadamente 3,375 km en 
línea recta y de 3,800 km siguiendo el contorno de la falla. 
 
Hoy en día el API 650 en su Apéndice E “Seismic Design of Storage Tanks” (Diseño 
Sísmico de Tanques de Alacenamiento) referido al diseño sísmico, es un sofisticado 
aparato de diseño el cual es relativamente nuevo, ya que recién en los años ‘80 
aparecieron las primeras reglamentaciones para el diseño sísmico de estos tanques, 
habiendo evolucionado mucho hasta la actualidad.  En la novena edición, cuarta Adenda 
del API 650 del año 1997, el Apéndice E referido al diseño sísmico contaba con apenas 
7 páginas. La décima edición, tercera Adenda de noviembre del 2003 contaba con 8 
páginas. La última edición (undécima), segunda Adenda de noviembre del año 2009, 
cuenta con 24 páginas, además de 24 páginas adicionales como comentario que se 
encuentran en el Apéndice EC “Commentary on Apendix E” (Comentario al Apéndice 
E). A eso hay que añadirle que en caso de que los tanques requieran anclajes, estos se 
diseñan con una norma aparte que es del “American Iron and Steel Institute” (AISI) o 
“Instituto Americano del Hierro y del Acero”, que es la norma AISI T – 192 y a la que 
hace referencia el API 650. El AISI T – 192 a su vez da una bibliografía adicional para 
reorientar el diseño propuesto con fines de optimización, de ser necesario y de acuerdo al 
criterio del diseñador.  
 
Todo  esto nos muestra claramente que el diseño sísmico de tanques verticales de acero 
soldados apoyados sobre el suelo se ha vuelto un tópico de suma importancia tanto como 
para la protección del medio ambiente así como para mantener las reservas de 
combustible que la sociedad necesita para su funcionamiento evitando que los tanques 
fallen ante un sismo importante, y esto solamente es posible lograrlo siguiendo las 
reglamentaciones actuales sobre el tema, las cuales necesitan ser comprendidas 
claramente para su correcta aplicación. 
 
4. El material acero 
Al ser estos tanques construidos íntegramente de acero y al tener la norma API 650 un 
capítulo o sección (Sección 4 – Materiales) dedicado exclusivamente a las 
consideraciones a tener en cuenta al escoger este material, se ha elaborado un apéndice 
(Apéndice I), en donde se tratan aspectos necesarios que se necesitan conocer sobre la 
metalurgia del acero, por lo que recomendamos al lector leer el mismo para poder llevar 
a cabo una correcta selección del acero. 
 
Se analizan en primer lugar algunos conceptos referidos a sus propiedades mecánicas, 
especialmente un concepto muy importante como es la tenacidad y su diferencia con la 
ductilidad, término muy usado y que también es analizado. La tenacidad es una propiedad 
fundamental en el acero y es nombrado no solamente por el API 650, sino también en 
general por distintas normas norteamericanas, por lo que es un concepto necesario de 
conocer. Vemos también como esta propiedad, así como las propiedades de ductilidad, 
resistencia, límite de fluencia y módulo de elasticidad son afectados por la temperatura. 
Asimismo se define otro concepto muy usado en la industria del acero como la dureza y 
las distintas escalas de medición.  
 
También se ven las prácticas en la fabricación del acero y como estas nos llevan a obtener 
distintas calidades de acero, donde se consideran 3 calidades de acero: el “Rimmed Steel” 
o “Acero Efervecente”, el “Killed Steel” o “Acero Calmado” y el “Semikilled Steel” o 
“Acero Semicalmado”. Asimismo se ve como el laminado influye en las propiedades 
mecánicas del acero. 
 
Por último se ve como los distintos elementos de alaeción, con el carbono a la cabeza, 
influyen en las propiedades del acero desde un punto de vista mecánico como de 
soldabilidad y vemos luego los distintos tipos de acero y sus características.  
 
 
 
 
 
 
CAPITULO II 
COMPORTAMIENTO Y MODELAMIENTO 
SÍSMICO DE TANQUES CIRCULARES 
APOYADOS SOBRE EL SUELO 
Cuando un tanque cilíndrico es sometido a cargas sísmicas laterales, se produce un 
momento de volteo el cual tiene que ser resistido por los esfuerzos verticales de tensión 
y compresión en la pared del tanque, llamada cilindro o cáscara o también cáscara 
cilíndrica. Si la fuerza sísmica de volteo produce una fuerza vertical en la base mayor a 
la fuerza generada por el peso del cilindro, el contenido (fluido) o mejor dicho la parte 
colaborante del contenido18 y el techo, el tanque tenderá a levantarse como se muestra en 
la siguiente figura. 
 
 
Fig. 2.1. Peek, R. y Jennings, P.C. “Simplified Analysis of Unanchored Tanks”. 
Earhquake Engineering and Structural Dynamics, Vol.16, 1073-1085. John Wiley & 
Sons, Ltd. Estados Unidos de Norteamérica. 1988. 
 
                                                 
18 Está demostrado que es solamente una franja “paralela” interior a la circunferencia del tanque debido 
a la flexibilidad del fondo. 
Esto ocurre ya que está demostrado que la parte estabilizante del peso del líquido que 
contrarresta el volteo es menor que la parte del peso del líquido que contribuye al volteo 
del tanque. Por otro lado, para los típicos tanques de acero que almacenan hidrocarburos19 
el peso del tanque es de alrededor del 2 al 3% respecto al peso del fluido.  
 
Cuando uno de los bordes de un tanque se separa del terreno, el levantamiento no es 
constante ya que se trata de un cuerpo circular, por lo que el levantamiento depende de la 
distancia al eje de rotación que genera ese levantamiento. Así en el caso de un tanque 
cilíndrico, según se muestra en la siguiente figura, los esfuerzos que se generan en la 
unión cilindro – fondo del tanque durante el levantamiento debido al peso del fluido 
actúan sobre una región de forma de luna en etapa creciente o decreciente según como se 
le mire. Dentro de esa región el peso del fluido por unidad de longitud de arco es 
proporcional a su ancho y decrece a cero en dirección de los vértices que forman la luna. 
En el lado opuesto a este levantamiento se generarán las compresiones axiales que pueden 
llevar al pandeo y la consiguiente deformación inelástica del cilindro. 
 
Fig. 2.2. León, Gonzalo y Kausel, Eduardo. “Seismic Analysis of Fluid Storage Tanks”. 
Journal of Structural Engineering, Vol. 112, Nº1. ASCE paper Nº 20281. Estados 
Unidos de Norteamérica. 1984. 
 
Para tanques anclados, si es que están correctamente diseñados, anclados y construidos, 
la pared del tanque (cilindro) va a estar fijada a la cimentación la cual tendrá que ser lo 
suficientemente pesada para prevenir el levantamiento del tanque debido a un sismo. Esto 
                                                 
19 Ocurre asimismo con los que almacenan agua, que en EE.UU. es usual hacerlos de acero. 
significa que los anclajes, comúnmente en forma de pernos de anclaje, tienen que ser 
capaces de transmitir la fuerza vertical de la pared del tanque inducida por la carga sísmica 
a la cimentación.  
 
Si bien los trabajos iniciales en el estudio sísmico de estos tanques supusieron a los 
mismos anclados a su base, en la práctica esto no es tan sencillo. Se requiere en primer 
lugar una gran cantidad de estos pernos así como accesorios adecuados que transmitan 
las fuerzas de tracción de la pared del tanque al perno y estos a su vez la reacción de 
manera lo más uniforme posible a la pared del tanque. Anclajes mal diseñados o cargas 
excesivas soportadas por los anclajes pueden resultar en fallas en la pared del tanque o en 
el anclaje. Asimismo, se necesitarán cimentaciones muy pesadas para soportar estas 
fuerzas de tracción, especialmente en tanques grandes. Por ello anclar un tanque es caro. 
Por ejemplo, en la siguiente figura se muestra un perno de anclaje donde la tuerca está 
14” (35.5 cm) elevada respecto a su posición original sobre la silla de anclaje, debido al 
estiramiento del perno por una carga excesiva, por lo que el anclaje no pudo finalmente 
evitar el levantamiento del tanque. Esto ocurrió en el famoso sismo de San Fernando en 
California en 1971 (MW = 6.6) y el cual fue un hito en la historia del desarrollo de la 
ingeniería sismorresistente norteamericana y mundial por los cambios que generó en las 
normas de diseño sismorresistente norteamericanas y mundiales. Nótese el tamaño del 
antebrazo de la persona y el estiramiento de la tuerca, medida desde la punta de los dedos 
de la mano. 
 
 Fig. 2.3. Peek, R. y Jennings, P.C. “Simplified Analysis of Unanchored Tanks”. 
Earhquake Engineering and Structural Dynamics, Vol.16, 1073-1085. John Wiley & 
Sons, Ltd. Estados Unidos de Norteamérica. 1988. 
 
El levantamiento de un tanque produce grandes deformaciones y cambios en los esfuerzos 
en el tanque. Debido a estos levantamientos suceden como consecuencia: 
  Daño y rompimientos en las tuberías conectadas al tanque. En el caso de 
hidrocarburos esto tiene consecuencias muy negativas para el medio ambiente, 
además de grandes pérdidas económicas. 
 Pandeo de la pared del tanque o cilindro debido al aumento de los esfuerzos verticales 
de compresión en la parte de la pared que se mantiene en contacto con la superficie 
mientras el otro lado del tanque se levanta y que es la famosa falla conocida como 
“Pata de Elefante” que ya mencionamos en el Capítulo I. 
 Fractura en la unión del fondo del tanque con la pared del tanque debido a rotaciones 
plásticas excesivas. 
Los estudios iniciales se debieron, como se ha indicado en el Capítulo I, a Lydik Jacobsen 
y George Housner. Los trabajos de estos autores, “Impulsive Hydrodinamics of Fluid 
Inside a Cylindrical Tank and of Fluid Surrounding a Cylindrical Pier” de Jacobsen 
(1949), “Hydrodinamics Experiments with Rigid Cylindrical Tanks Subjected to 
Transient Motions” junto con R. Ayres (1951)  y “Dynamic Pressures on Accelerated 
Fluid Continers” (1957) y “The Dynamic Behaviour of Water Tanks” (1963), ambos de 
Housner, trataron con la hidrodinámica de líquidos en tanques de paredes o cilindros 
rígidos apoyados sobre cimentaciones rígidas. Se demostró en esos trabajos que la parte 
superior del volumen del fluido se mueve en un periodo largo de oleaje y es conocido 
como líquido convectivo y asociado al período convectivo, mientras que el resto del 
líquido, que es la parte inferior del contenido, se considera que se mueve rígidamente con 
la pared del tanque como si se tratara de una masa anclada al mismo. Esa parte del líquido, 
conocido como líquido impulsivo y asociado al llamado período impulsivo, se puede 
decir que experimenta la misma aceleración que el tanque y el suelo sobre el que se apoya 
el tanque y es el que básicamente contribuye con el cortante basal y el momento de volteo 
del tanque. El líquido superior que se encuentra moviéndose formando olas determina la 
altura necesaria que tiene que tener el tanque entre la superficie del líquido y el techo del 
tanque y se mueve con un periodo mucho mayor y por ende diferente que el periodo 
impulsivo. 
 
Más tarde se demostró, a través de los trabajos de N. Edwards “A Procedure for Dynamic 
Analysis of Thin Walled Cylindrical Liquid Storage Tanks Subjected to Lateral Ground 
Motions” (1969); J. Yang “ “Dynamic Behavior of Fluid-Tank Systems” (1976); Anestis 
Veletsos y J. Yang “Earthquake Response of Liquid Storage Tanks” (1977); Medhat 
Haroun y G. Housner  “Seismic Design of Liquid – Storage Tanks” (1981) y A. Veletsos 
“Seismic Response of Liquid Storage Tanks” (1984); que la flexibilidad de la pared del 
tanque puede generar que la parte impulsiva del líquido experimente aceleraciones 
bastante mayores a las aceleraciones del terreno, demostrando que la respuesta sísmica 
de un tanque flexible, como son estos tanques de acero soldado, puede ser sustancialmente 
mayor a la de un tanque rígido para una excitación sísmica similar.  
 
Por ello el cortante basal y el momento de volteo calculado bajo el supuesto de que el 
tanque es rígido pueden no ser conservadores. Por otro lado esta flexibilidad no genera 
mayores cambios en el oleaje y la respuesta convectiva del tanque. Sin embargo las 
suposiciones de geometría y condiciones de borde ideales y la falta de más 
experimentación han hecho que aún haya dudas sobre la aplicabilidad de estos métodos 
en la etapa de diseño.  
 
Los trabajos de A. Veletsos e Y. Tang “Soil – Structure Interaction Effects for Laterrally 
Excited Liquid – Storage Tanks” (1990) y de A. Veletsos et al. “Seismic Response of 
Anchored Steel Tanks” (1990), mostraron que tanques apoyados sobre suelos flexibles a 
través de plateas rígidas, experimentan traslaciones de la base y un mayor movimiento 
oscilante, con el resultado de periodos impulsivos mayores y por lo general mayor 
amortiguamiento efectivo, por lo que estos cambios pueden afectar la respuesta impulsiva 
de manera significativa. 
 
La respuesta convectiva es, como ya se ha dicho, prácticamente insensible a la rigidez de 
la pared del tanque así como a la flexibilidad del suelo que lo sustenta debido a su periodo 
largo de oscilación. 
 
Todos los tanques analizados en los estudios mencionados se supusieron completamente 
anclados en su base, ya que como se mencionó al inicio del capítulo, desde un inicio los 
estudios se hicieron sobre la base de tanques anclados y posteriores estudios como los 
mencionados también hicieron sus análisis y pruebas de laboratorio con elementos a 
escala bajo este considerando. También como ya se ha visto al inicio del capítulo, en la 
práctica un anclaje completo no siempre es posible o lo suficientemente económico. 
Debido a ello, muchos tanques son o no anclados o solamente parcialmente anclados en 
su base. Es por esto que hay un efecto de levantamiento en la base al momento de la 
respuesta sísmica de tanques parcialmente anclados y no anclados soportados por una 
base rígida. 
 
De acuerdo al trabajo de Praveen Malhotra y A. Veletsos “Seismic Response of 
Unanchored and Partially Anchored Liquid – Storage Tanks” (1995), se demostró que el 
levantamiento de la base del tanque reduce las fuerzas hidrodinámicas en el tanque pero 
aumenta de manera significativa los esfuerzos axiales de compresión en la pared del 
tanque que está en el lado opuesto a donde ocurre el levantamiento, lo cual es obvio, y 
que son los esfuerzos responsables de que se produzca la famosa falla de “Pata de 
Elefante”.  
 
Esta falla se muestra en las siguientes 2 figuras, siendo una de ellas el esquema de falla 
mostrado en el Capítulo I y el otro una foto de un tanque que presentó dicha falla después 
de un sismo. 
 
Fig. 2.4. Instituto Nacional de Normalización – INN. “Norma Chilena Oficial NCh 
2369.Of2003. Diseño Sísmico de Estructuras e Instalaciones Industriales”. Primera 
Edición. Chile. 2003. 
 
 
 Fig. 2.5. Malhotra, Praveen, Wenk, Thomas y Wieland, Martin. “Simple Procedure for 
Simple Analysis of Liquid – Storage Tanks”. Structural Engineering International 
3/2000 Reports, pp. 197 – 201. 2000. 
 
 
Estudios adicionales de P. Malhotra “Base Uplifting Analysis of Flexibly Supported 
Liquid – Storage Tanks” (1995) y “Seismic Response of Soil – Supported Unanchored 
Liquid – Storage Tanks” (1997) han mostrado que el levantamiento de la base de tanques 
soportados directamente sobre un suelo flexible lleva a un mayor levantamiento de los 
tanques, pero no lleva, como es de esperarse, a un aumento de esfuerzos compresivos 
axiales en la pared opuesta del tanque, aunque lógicamente conlleva a mayores 
penetraciones en el suelo de sustentación que pueden conllevar a problemas en las 
conexiones del sistema de tuberías con el tanque.   
 
En tanques apoyados sobre bases rígidas (plateas de cimentación o anillos de concreto, 
siendo esto último lo típico) a medida que el momento de volteo y el levantamiento del 
tanque se incrementan, la longitud de arco de apoyo en el lado opuesto se reduce. Debido 
a ello los esfuerzos axiales de compresión aumentan, lo que es lógico y por ende 
generando mayores esfuerzos axiales de compresión en el primer anillo. Para tanques 
apoyados sobre una cimentación flexible (como puede ser el suelo directamente o una 
plancha de neopreno) cuando el momento de volteo y el levantamiento se incrementan, 
la longitud de arco de apoyo no se reduce como en el caso de estar el tanque apoyado 
sobre una sustentación rígida sino que la reducción es mucho menor, y por ende, hay 
considerablemente menores esfuerzos axiales de compresión en comparación con la 
cimentación rígida. 
 
Asimismo, para un mismo momento de volteo los tanques apoyados sobre cimentaciones 
flexibles experimentan mayores rotaciones en la base (lo cual es obvio), mayor 
levantamiento, y por lo tanto, mayores penetraciones en el suelo de sustentación o lo que 
fuere la sustentación flexible. Asimismo, hay mayores rotaciones plásticas en el borde de 
la plancha de base o fondo. Por ello tanques no anclados apoyados sobre bases flexibles 
son menos propensos a la falla de “Pata de Elefante” pero más propensos a asentamientos 
diferenciales y a roturas de fatiga en la unión del cilindro o pared del tanque con el fondo 
del tanque. 
 
Finalmente se han hecho otros estudios y reportes importantes a los nombrados entre los 
que podemos citar los de R. Hanson “Behaviour of Liquid Storage Tanks” (1973); M. 
Haroun y G. Housner “Seismic Design of Liquid Storage Tanks” (1981); G. Manos y R. 
Clough “Further Study of the Earthquake Response of a Broad Cylindrical Liquid – 
Storage Tank Model” (1982); P. Malhotra, T. Wenk y M. Wieland “Simplified Procedure 
for Seismic Analysis of Liquid – Storage Tanks” (2000); R. Peek y P. Jennings 
“Simplified Analysis of Unanchored Tanks” (1988); y R. Wozniak y W. Mitchell “Basis 
of Seismic Design Provisions for Welded Steel Oil Storage Tanks” (1978); así como un 
documento muy importante publicado por la Lockheed Aircraft Corporation bajo el 
auspicio de la Comisión de Energía Atómica de los EE.UU.20 “Nuclear Reactors and 
Earthquakes” (1963) y que dentro del equipo de trabajo tuvo justamente también al ya 
                                                 
20 Hoy Departamento de Energía. 
 
mencionado G. Housner. Como se puede ver, estos tanques han sido sometidos a muchos 
estudios. 
 
Los tanques circulares apoyados sobre el suelo tienen, al igual que cualquier otra 
estructura, un período fundamental de vibración; sin embargo, por ser la carga lateral 
sísmica que soportan debido principalmente a la inercia21 que genera el peso del fluido 
líquido que contienen en su interior, tienen sus modos de vibración particularidades en 
relación a los de estructuras comunes como pueden ser edificios. En edificios por lo 
general el primer modo o modo fundamental es el que tiene la mayor participación o 
importancia en la respuesta total del edificio contribuyendo con la mayor masa 
traslacional equivalente22, así como ser el modo de más alto período (más baja 
frecuencia). Los subsiguientes modos o modos superiores van teniendo cada vez menor 
participación en la masa traslacional y menor periodo. 
 
En el caso de tanques, ya sean circulares o de forma rectangular (que no serán tratados 
acá), las teorías y sus normas derivadas de ellas consideran que un tanque conteniendo 
fluido líquido en su interior tiene 2 modos de vibración fundamentales. Por un lado 
tenemos, como ya se ha mencionado, el Modo Impulsivo de Vibración, asociado al líquido 
impulsivo y en la cual una porción del líquido vibra al unísono con la estructura, es decir, 
una parte que se mueve rígidamente con el tanque y que es la parte de la carga lateral 
sísmica que se considera debido a la inercia del tanque y una porción del líquido. Por el 
                                                 
21 La “INERCIA”, palabra muy usada en la ingeniería sismorresistente y en general en la Mecánica, tiene 
una definición muy elegante dada por el gran físico y matemático  alemán Arnold Sommerfeld (1868 – 
1951).  Sommerfeld define: “La inercia (o la capacidad de mantenerse firme) de los cuerpos la podemos 
comprender como la oposición a los cambios de movimiento, dicho de manera sencilla, como inercia 
resistente ú opuesta.” Sommerfeld, Arnold. “Mechanik”. 8. Durchgesehene Auflage Bearbeitet von Erwin 
Fuess. Akademische Verlagsgesselschaft Geest & Portig K.-G. Octava Edición. Alemania. 1967. 
22 Esto no siempre es así, en edificios de mucha altura o en general estructuras muy esbeltas puede que 
el segundo o tal vez el tercer modo tengan una mayor participación. Pero para el común de los edificios 
de hasta 15 a 20 pisos, el primer modo es el que tiene la mayor participación en la masa traslacional 
equivalente. 
otro lado tenemos el Modo Convectivo de Vibración asociado al líquido convectivo que 
es debido al oleaje en la superficie libre del líquido contenido en el tanque. 
  
Estos modos generan a su vez una presión adicional del fluido sobre las paredes del tanque 
llamada Presión Hidrodinámica debido a la acción lateral de la carga sísmica y que 
dependen del radio r del tanque, la altura h del líquido en el tanque y finalmente de la 
relación de esbeltez h/r (h también se escribe como H y r como R, según la distinta 
literatura técnica23). Esta relación de esbeltez también se presenta en la diversa literatura 
técnica como la relación diámetro/altura D/H, donde H es también la altura del líquido 
en el tanque. Usaremos en este trabajo la relación de esbeltez D/H en mayúsculas, por ser 
la manera como lo presenta el API 650. 
 
Estas fuerzas hidrodinámicas que se generan en la parte interior del cilindro o paredes del 
tanque tienen una forma parabólica en vez de la forma triangular como es lo típico bajo 
condiciones estáticas según se muestra en la siguiente figura para diferentes relaciones de 
esbeltez de un tanque: 
                                                 
23 Citando en parte al profesor de Losada y de un tomo de su monumental obra: de Losada y Puga, Cristóbal. 
“Curso de Análisis Matemático – Tomo I”. Imprenta Santa María. Segunda Edición. Perú. 1951. 
Los autores de habla inglesa usan en general h (que se podría derivar de “high” = altura) y los autores 
alemanes usan también una h minúscula (“Höhe” en alemán también es altura, pero con H mayúscula). 
De acuerdo al profesor de Losada,  “por imitación inconciente de los autores franceses (“hauteur”= h) es 
que eso se ha propagado por la literatura técnica del mundo”. Esto es muy lógico y probable, dada la gran 
influencia de la ciencia francesa, sobretodo durante el siglo XVIII, que se puede considerar sin temor a 
equivocarse como el siglo de los franceses en cuanto a producción científica. De acuerdo al profesor de 
Losada y citando al gran matemático alemán Felix Klein  (1849 – 1925), de Losada indica que en la obra 
de Klein “Elementarmathematik aus dem höherem Standpunkte aus”, en donde habla de la obra “Traité 
du calcul differentiel et du calcul intégral” de fines del siglo XVIII del matemático francés Sylvestre Lacroix 
(1765 – 1843), Klein escribe “…este “gran Lacroix” tiene una significación histórica como la verdadera 
fuente de los muchos tratados de cálculo infinitesimal aparecidos en el siglo XIX.”  
 Fig. 2.6. Veletsos, A.S. “Seismic response and design of liquid storage tanks”, 
Guidelines for the Seismic Design of Oil and Gas Pipeline Systems, ASCE. New York. 
Pp. 255-370. Estados Unidos de Norteamérica. 1984. 
 
Para la mayoría de tanques con relaciones de esbeltez de 3 < H/R < 0.3 o        0.67 < D/H 
< 6.67, el primer modo impulsivo y el primer modo convectivo son juntos responsables 
para el 85% al 98% de toda la carga sísmica que genera el fluido líquido en el tanque.24 
El resto de la masa del líquido del tanque vibra básicamente en modos impulsivos 
superiores para tanques altos o esbeltos (H/R > 1 o D/H < 2) o modos convectivos 
superiores para tanques anchos o poco esbeltos (H/R ≤ 1 o D/H ≥ 2). Es por ello que las 
normas dan fórmulas con las que se calcula solamente el primer modo impulsivo y el 
primer modo convectivo y que incluyen algunos pequeños ajustes para tomar en cuenta 
toda la masa del líquido. 
 
Así como en el caso de un edificio que tiene sus modos de vibración a través de su altura 
vertical, un tanque también tiene los mismos modos en la dirección vertical a través de la 
pared del tanque, además de los mencionados modos impulsivo y convectivo. Por 
ejemplo, en la siguiente figura se muestra un edificio de 5 pisos ya idealizado con sus 5 
                                                 
24 De acuerdo a Malhotra, Praveen, Wenk, Thomas y Wieland, Martin. “Simple Procedure for Simple 
Analysis of Liquid – Storage Tanks”. Structural Engineering International 3/2000 Reports, pp. 197 – 201. 
2000 
 
puntos de masa concentrada y considerando solamente en cada masa concentrada un 
grado de libertad en la dirección de traslación horizontal. Esta estructura así idealizada 
tiene los siguientes modos de vibración, donde se muestran los 3 primeros (los otros 2 
para completar los 5 modos de vibración, uno por cada grado de libertad, no se muestran). 
 
Fig. 2.7. Gaylord, Jr. Edwin y Gaylord, Charles. “Structural Engineering Handbook”. 
McGraw – Hill Book Company. Segunda Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 
1979. 
  
Asimismo, el cilindro de un tanque tiene los mismos 3 primeros modos en la dirección 
vertical de su cilindro o pared del tanque como los mostrados en la siguiente figura. 
Además de estos modos, tiene también como se muestra en la misma figura otros modos 
de vibración en planta, mostrándose los 4 primeros modos. Los 3 modos verticales 
mostrados corresponden al patrón nodal vertical y los 4 modos en planta mostrados 
corresponden al patrón nodal circunferencial y son llamados genéricamente Modos de 
Vibración de la Cáscara. Durante un sismo se ha comprobado que solamente el primer 
modo en cada caso es excitado de manera relevante y son los responsables para el modo 
y vibración impulsiva del tanque y es con estos modos en que la parte impulsiva del 
líquido del tanque se considera que se mueve rígidamente como una sola masa. 
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 Fig. 2.8. Housner, George y Haroun, Medhat. “Dynamic Characteristics of Liquid 
Storage Tanks”. Journal of Engineering Mechanics Division, Proceedings of the 
American Society of Civil Engineers, ASCE, Vol. 108, Nº EM5. Estados Unidos de 
Norteamérica. Octubre 1982. 
 
En la figura que sigue se muestran los 2 primeros modos de vibración del modo 
convectivo o formas de oleaje que son modos de vibración de baja frecuencia o alto 
periodo. También como ya se ha manifestado, es el primer modo el que tiene una mucha 
mayor participación respecto a los otros, que es el único que se considera. 
 
Fig. 2.9. Housner, George y Haroun, Medhat. “Dynamic Characteristics of Liquid 
Storage Tanks”. Journal of Engineering Mechanics Division, Proceedings of the 
American Society of Civil Engineers, ASCE, Vol. 108, Nº EM5. Estados Unidos de 
Norteamérica. Octubre 1982. 
 
Hoy en día las normas sobre el tema como el API 650 consideran básicamente lo siguiente 
en sus ecuaciones para el cálculo sísmico de estos tanques: 
 
 
 
 
Modos superiores 
Primer modo 
Patrón Nodal Circunferencial Patrón Nodal Vertical 
Modos de vibración de la cáscara o cilindro 
 
 
 
 
Superficie libre quieta 
del líquido 
Primer modo 
convectivo o de oleaje  
Segundo modo 
convectivo o de oleaje  
Modos convectivos o de oleaje en tanques rígidos 
Se supone las paredes del tanque rígidas y su base fija al suelo que lo apoya, por lo que 
la velocidad del fluido, la velocidad de la pared del tanque y la velocidad del fondo del 
tanque se suponen iguales; es decir, hay compatibilidad de aceleraciones, velocidades y 
desplazamientos para la parte impulsiva del líquido. Si bien en el cálculo del modo 
convectivo también se parte de los mismos supuestos, es decir, rigidez de las paredes y el 
empotramiento de la base, las diferencias en cuanto a rigidez o flexibilidad como hemos 
visto de estos supuestos no son relevantes para el modo convectivo como si lo son para 
el modo impulsivo.  
 
Como ya se ha indicado, la respuesta impulsiva a la excitación sísmica puede ser bastante 
mayor para tanques de paredes flexibles como son estos tanques de acero para 
almacenamiento de hidrocarburos25; sin embargo, se ha concluido que las fuerzas 
impulsivas en un tanque deformable pueden ser estimadas razonablemente de la solución 
para un tanque similar rígido aplicando ciertas correcciones que vienen implícitas en las 
ecuaciones que presenta el API 650 y otros códigos de diseño similares como el AWWA 
D100 para el diseño de tanques de acero iguales a éstos, solamente que para 
almacenamiento de agua. 
 
También como ya se ha manifestado, la aplicación de las actuales teorías hacen el cálculo 
de tanques de paredes flexibles mediante estas teorías un asunto complicado y que va 
contra el principio fundamental de la ingeniería que es el de desarrollar herramientas que 
nos permitan hacer diseños prácticos, simples, rápidos y con la suficiente precisión. 
 
El modelo de amortiguamiento de un tanque de paredes flexibles o deformables tiene la 
forma de: 
                                                 
25 Contrariamente a un tanque de concreto armado por ejemplo, cuyas paredes si se pueden considerar 
rígidas. 
 Fig. 2.10. Housner, George y Haroun, Medhat. “Seismic Design of Liquid Storage 
Tanks”. Journal of Technical Councils ASCE. Vol. 107, Nº1, pp. 191 – 207. Estados 
Unidos de Norteamérica. 1981. 
 
En este modelo se ve a las masas y sus puntos de aplicación que contribuyen a la presión 
hidrodinámica debido a un movimiento del terreno como son la Masa Convectiva mc que 
genera el oleaje en la superficie del tanque y la cual tiene un componente de periodo largo; 
la Masa Impulsiva mi que varía de manera sincronizada con la aceleración horizontal y 
que corresponde a la fuerza asociada a movimiento del terreno y la cual tiene un 
componente de periodo corto; y la masa de la pared o cilindro del tanque mp que 
contribuye con la vibración de la pared del tanque y que corresponde a la fuerza de la 
deformación del cilindro en relación al terreno.  
 
En un tanque rígido, solamente se consideran las 2 primeras masas de tal manera que la 
respuesta dinámica depende básicamente del líquido contenido en el tanque. Por otro 
lado, se considera que toda la estructura del tanque se mueve finalmente rígidamente con 
la parte impulsiva del líquido del tanque, experimentando la misma aceleración y el 
mismo amortiguamiento pero considerando el punto de aplicación de la carga lateral 
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sísmica debido a la inercia del mismo de acuerdo a los principios fundamentales de la 
estática. Por ello es distinto al punto de aplicación de la carga lateral del líquido 
impulsivo. Es decir, salvo por el punto de aplicación, el cilindro y en general la estructura 
de acero del tanque es parte de la respuesta impulsiva aunque, como ya se ha manifestado, 
esta carga es mínima ya que el peso de la estructura del tanque en el caso de los tanques 
de acero es de alrededor del 2 a 3% respecto al peso total del fluido y de alrededor de 3 a 
5% respecto a la parte del peso impulsivo del fluido. Estos valores son variables y 
dependen del peso de la parte impulsiva y que es variable de acuerdo a la esbeltez D/H 
del tanque, así como del tamaño del tanque. Tanques grandes en relación a la cantidad de 
fluido que almacenan no pesan tanto porcentualmente hablando. 
 
El modo impulsivo es de periodo corto y de acuerdo a la norma norteamericana API 650 
se le considera con un amortiguamiento del 5% del crítico. La norma chilena NCh 236926 
considera este modo para el caso de tanques de acero con un 2% de amortiguamiento del 
crítico, basada en los trabajos que realizara un notable de la ingeniería sismorresistente 
como John Blume27 en Chile a raíz de los grandes terremotos del 21 y 22 de mayo de 
1960; siendo el del 22 de mayo el famoso terremoto de MW = 9.5, el sismo más fuerte 
registrado hasta ahora en el mundo.   
 
La práctica chilena de diseño sísmico de industrias, como lo es este tipo de tanques, se 
basa en el espectro empírico de respuesta elástica propuesto por Blume en 1963 en su 
trabajo “A Structural Dynamic Analysis of Steel Plant Structures Subjected to the May 
                                                 
26 Los chilenos publicaron el año 2003 la norma NCh 2369 “Diseño Sísmico de Estructuras e Instalaciones 
Industriales”, la cual ha sido desarrollada específicamente para diversos tipos de instalaciones 
industriales, entre ellas para tanques de acero soldado apoyados sobre el suelo, la misma que 
consideramos que podría servir de modelo para que en el Perú se desarrolle una norma similar. 
27 Ingeniero civil norteamericano (1909 – 2002) que decidió convertirse en ingeniero civil cuando vivió en 
carne propia el terremoto de Santa Bárbara de 1925 a la edad de 16 años y que comenzó su carrera en la 
Universidad de Stanford donde pronto visualizó que se podían hacer grandes avances en el desempeño 
estructural sísmico al unir la teoría dinámica y la ingeniería estructural. Es otro de los grandes nombres 
en el desarrollo de la ingeniería antisísmica en el mundo. 
1960 Chilean Earthquakes”28, después de analizar 16 estructuras de la Planta de Acero de 
Huachipato. Las estructuras eran en general chimeneas de acero, tanques de péndulo 
invertido y recipientes de proceso. Siete de las estructuras no tuvieron daños en los 
terremotos y las 9 restantes experimentaron fallas simples como por ejemplo estiramiento 
de pernos de anclaje y pandeo del cilindro. La Planta de Acero de Huachipato, principal 
siderúrgica de Chile, está ubicada en Talcahuano, distrito de la costera ciudad de 
Concepción, es decir que estuvo a unos 80 km al norte de los epicentros de los 2 sismos 
de M = 7.2 del 21 y 22 de Mayo de 1960 y a unos 325 km al norte del epicentro del Gran 
Sismo de Chile de M = 9.5 del 22 de Mayo de 1960, pero cuya ruptura llegó 
aproximadamente hasta Lebu, a unos 100 km al sur de Concepción. 
 
Sin embargo la misma norma chilena NCh 2369 indica los valores máximos a tomar para 
la aceleración del modo impulsivo para este tipo de tanques, ya que si se hace el cálculo 
con la fórmula que describe el espectro chileno para un amortiguamiento de 2% del 
crítico, se tendría un aumento de la carga sísmica de 44% respecto a un amortiguamiento 
del 5%, lo cual puede arrojar aceleraciones excesivas.  
 
Por otro lado el modo convectivo que genera el oleaje (“sloshing”) en la superficie libre 
del líquido en el tanque, es de un periodo bastante largo, sobre todo si se le compara con 
el período impulsivo, y de acuerdo a la práctica norteamericana se le considera con un 
amortiguamiento del 0.5%. En este caso la norma NCh 2369 toma el mismo valor. 
                                                 
28 El mismo Blume cuenta (Scott, 1994) que antes de publicar su trabajo, este fue revisado por G. Housner, 
el cual objetó el hecho de que no era lo “suficientemente científico”. Como no se pusieron de acuerdo en 
la publicación y en los cambios que recomendaba Housner, éste nombró un comité formado por P. Byerly, 
L. Jacobsen y G. Berg, los cuales votaron a favor de la publicación como estaba. Como indica el mismo 
Blume, el trabajo fue finalmente bien recibido por la comunidad de ingeniería. Habría que añadir que en 
este trabajo Blume, al analizar las estructuras de la Planta de Huachipato y su nivel de daño, tuvo que 
construir a posteriori un espectro de respuesta sobre la base de los periodos fundamentales de vibración 
de cada estructura y los daños que había en cada una, ya que no había instrumento en la zona que hubiese 
podido registrar el terremoto. 
Mediante el modelo presentado del tanque las respuestas sísmicas del tanque como son 
el cortante basal, el momento de volteo y la altura del oleaje en la superficie libre del 
líquido, son calculados usando el espectro de respuesta con su respectivo 
amortiguamiento. Usando los mismos conceptos de sistemas de oscilación de un grado 
de libertad como el usado para edificios u otro tipo de estructura, en estos tanques el modo 
impulsivo y el modo convectivo representa cada uno un sistema de oscilación con su 
respectivo período de oscilación independiente como si se tratara de un sistema de un 
grado de libertad, los cuales son calculados de manera separada y luego combinados 
convenientemente para obtener el cortante basal total y el momento de volteo total.  
 
Tradicionalmente los códigos de diseño norteamericanos de tanques de acero apoyados 
sobre el suelo consideraban la suma directa de las fuerzas sísmicas generadas por el modo 
impulsivo y el convectivo; sin embargo, hoy en día han tomado el método, usado también 
en edificios para sumar la participación de los distintos modos representativos, de la “Raíz 
Cuadrada de la Suma de los Cuadrados” (RCSC)29 para combinar los componentes 
impulsivo y convectivo. Un modelo para este cambio fue la norma neozelandesa NZS 
3106 y su experiencia, ya que esa norma lo viene haciendo de esa manera desde hace 
varios años.  
 
La razón para este cambio en la normativa norteamericana, es que los períodos impulsivos 
y convectivos están por lo general sumamente separados, siendo el período impulsivo 
mucho más corto que el convectivo (alrededor de 0.10 a 0.3 segundos contra 4 a 8 
segundos, dependiendo de la relación de esbeltez D/H del tanque).  
                                                 
29 Este método fue desarrollado por el ingeniero mexicano Emilio Rosenblueth (1926 – 1994) en 1951 en 
el desarrollo de su tesis de doctorado. Como las respuestas máximas de cada uno de los modos no ocurren 
al mismo tiempo, este método da un estimado muy bueno de la respuesta global de todas las máximas 
respuestas de los modos de una estructura. Para que el método tenga validez, es importante que los 
diferentes modos, especialmente los más representativos, tengan frecuencias naturales lo 
suficientemente separadas. Esta condición se da siempre en edificios, salvo en edificios de plantas 
irregulares y no simétricas, donde esto podría cambiar. 
Al estar las respuestas sumamente separadas, la ocurrencia de simultaneidad cercana de 
valores pico podría ocurrir. Sin embargo la respuesta convectiva se demora mucho más 
en desarrollarse que la respuesta impulsiva, por lo que el componente impulsivo ya se 
encuentra por lo general en su fase de decaimiento para cuando el componente convectivo 
alcanza su máximo. Si bien con la combinación modal de la RCSC no se obtiene la carga 
más crítica, si se obtiene la carga más probable en relación a la suma directa de los modos. 
Además debemos tomar en cuenta que diferentes partes del espectro de respuesta no son 
controlados por el mismo evento sísmico. Los valores espectrales de período corto, que 
determinan la respuesta impulsiva, son controlados por sismos de fuente cercana, los 
valores espectrales de periodo largo, que determinan la respuesta convectiva, son 
controlados por grandes sismos de fuente lejana. Por ello hay ya un cierto grado de 
conservadurismo inherente al supuesto de que las respuestas impulsivas y convectivas 
ocurrirán simultáneamente. 
 
Presentamos a continuación algunas gráficas que permiten visualizar mejor algunos 
conceptos: 
 
 
Fig. 2.11. American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
En la figura 2.11 se observa que mientras más esbelto es un tanque (D/H menor), la 
participación de la masa efectiva impulsiva Wi
30
 crece en relación a la masa total WT y la 
masa  efectiva convectiva WC decrece. Por otro lado mientras menos esbelto el tanque 
(D/H mayor), ocurre lo contrario, la masa impulsiva Wi decrece y la masa convectiva WC 
crece. Es por ello que mientras menos esbelto un tanque (D/H mayor), más estable va a 
ser ante una acción lateral, no solamente por lo que se pueda intuitivamente y 
racionalmente suponer por la forma más baja y ancha del tanque, por ende más estable 
ante cargas laterales, sino debido a que el modo convectivo, que adquiere mayor 
relevancia mientras menos esbelto es el tanque, no tiene mayor fuerza lateral debido a su 
poca excitación durante un sismo debido a su gran periodo natural. Este periodo 
convectivo largo no es excitado por las ondas de periodo corto típicas asociadas a las 
grandes aceleraciones del terreno, donde por el espectro de respuesta de aceleraciones 
típico la carga sísmica es mucho menor para períodos largos que para periodos cortos. 
Este espectro es típico en las costas de nuestro país así como de la costa oeste 
norteamericana donde se halla California o la costa chilena, la cual tiene sus sismos 
debido a la misma falla de la costa peruana, la subducción de la Placa de Nazca debajo 
de la Placa Sudamericana.  
 
Un diagrama genérico de distintos espectros de respuesta de aceleraciones y su 
envolvente, conocida como Espectro de Diseño, es mostrada en la siguiente figura y que 
es válida para el Perú, California o Chile, salvo condiciones extraordinarias de geología 
y suelos, observándose en la misma lo que se acaba de manifestar, que para periodos 
largos la respuesta sísmica de una masa con ese periodo natural es pequeña. 
 
                                                 
30 Se está usando el término “masa”, a pesar de usarse muchas veces de manera indistinta con el término 
“peso” en la ingeniería, ya que están íntimamente ligados y en el aún muy usado sistema m-k-s son 
numéricamente iguales en la superficie de la tierra. Pero físicamente no son iguales y en el Sistema 
Internacional la unidad de la masa es kg y la unidad del peso o fuerza es el Newton. Como escribió Newton 
en su monumental obra Philosophiae Naturalis Principia Mathematica publicada en 1687: “la magnitud 
de la materia en lo que sigue la comprendo bajo el nombre de cuerpo o masa, y se hace conocer (notar) 
mediante el peso del cuerpo en consideración”. 
 Fig. 2.12. Crisafulli, Francisco y Villafañe, Elbio. “Espectros de Respuesta y de 
Diseño”. Facultad de Ingeniería. Universidad Nacional de Cuyo. Argentina. 2002. 
 
Es por ello que a pesar de invertirse las masas relativas (la convectiva pasa a ser el doble 
de la impulsiva lo que para relaciones de esbeltez D/H bajas es al revés), por la baja 
aceleración que experimenta la masa convectiva la aceleración global lateral que 
experimenta el fluido del tanque cae. 
 
A partir de D/H = 3, la caída de la participación de la masa impulsiva comienza a decrecer 
más lentamente, al igual que la convectiva sigue creciendo pero a un menor ritmo. A 
medida que la relación D/H aumenta, la probabilidad de que un tanque sufra problemas 
producidos por el levantamiento de uno de sus lados es cada vez menor ya que la 
participación de la masa impulsiva en la respuesta sísmica del tanque se va reduciendo.  
 
Esquemáticamente el volteo de un tanque es de según lo mostrado en la siguiente figura. 
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 Fig. 2.13.  American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
De este esquema se ve que el brazo de palanca del momento resistente al volteo es debido 
al ancho o diámetro D del tanque, por ello un tanque “ancho” presenta una mayor 
estabilidad. 
 
Sin embargo, hay una variable que falta considerar en nuestro análisis previo, que es el 
punto de aplicación de la aceleración lateral de las masas impulsivas y convectivas los 
que son finalmente el brazo de palanca en el momento de volteo. 
 
En la siguiente figura 2.14 se puede apreciar los puntos de aplicación que experimenta la 
masa de fluido convectiva e impulsiva en función al grado de esbeltez del tanque. X2 
representa la altura de aplicación de la fuerza convectiva y X1 representa la altura de 
aplicación de la fuerza impulsiva; en ambos casos en relación a la altura total del fluido 
H dentro del tanque. 
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 Fig. 2.14. American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
Obviamente el punto de aplicación de la carga lateral es más arriba en el caso convectivo 
que en el impulsivo; sin embargo, a medida que la relación de esbeltez D/H crece (es 
decir el tanque se vuelve menos esbelto o más “ancho”), los puntos de aplicación también 
decrecen haciendo el tanque más estable. A partir de una relación D/H > 1.5, el punto de 
aplicación de la carga lateral de la masa impusiva se mantiene constante, mientras que 
para el caso de la carga convectiva asociada al modo convectivo, el punto de aplicación 
de esa carga sigue en descenso, aminorándose el mismo a partir de D/H = 2 y a partir de 
una relación D/H > 3, el punto de aplicación sigue cayendo pero de manera más lenta 
todavía.  
 
De las figuras 2.11 y 2.14 se puede apreciar que a medida que el tanque se vuelve menos 
esbelto (D/H mayor) hay 2 factores que contribuyen a su estabilidad: la masa efectiva 
impulsiva contribuyente decrece y al mismo tiempo el centro de gravedad donde esa carga 
impulsiva actúa debido a la inercia del fluido contenido en el tanque también decrece, 
haciendo en ambos casos un tanque mucho más estable. Si bien por otro lado la masa 
efectiva convectiva contribuyente al volteo crece, la cual a su vez también tiene un mayor 
brazo de palanca contribuyente al momento de volteo, la aceleración sísmica que sufre la 
misma es bastante menor a la excitación sísmica que sufre la masa impulsiva, por lo que 
globalmente la acción sísmica con la generación de cargas laterales inerciales sobre el 
tanque que generan el momento de volteo decrece. 
 Sin embargo esto que es evidente al analizar un espectro de respuesta no es 
necesariamente tan cierto, ya que depende de la aceleración impulsiva y convectiva que 
le asigne un determinado código de diseño a un tanque de estas características. Así por 
ejemplo la normativa norteamericana le asigna un valor mayor a la aceleración convectiva 
AC que la normativa chilena por lo que en el caso de aplicar la normativa norteamericana 
sobre el tema, las cargas convectivas pueden ser muy importantes, cosa que no ocurre con 
la normativa chilena. Por otro lado los chilenos le asignan en general una mayor 
aceleración impulsiva a estos tanques que la normativa norteamericana. Esto lo veremos 
en detalle en los capítulos VII, VIII y en las Conclusiones y Recomendaciones. Por ello 
tanques con relaciones de esbeltez D/H = 4 pueden presentar problemas de levantamiento 
en caso la aceleración convectiva asignada por el respectivo código de diseño sea no tan 
despreciable.  
 
Para relaciones de esbeltez D/H > 3.5, el producto del brazo de palanca convectivo por la 
masa convectiva (es decir, el momento de volteo convectivo) es aproximadamente 3 veces 
mayor momento impulsivo; es acá donde la asignación de las aceleraciones impulsivas y 
convectivas son determinantes. Mientras la normativa norteamericana considera en 
promedio la aceleración impulsiva 3 veces mayor a la aceleración convectiva (por lo que 
la diferencia entre el momento de volteo convectivo e impulsivo desaparecen), la 
normativa chilena considera la aceleración impulsiva 7 veces mayor. 
 
Además hay otro punto muy importante e interesante que ha sido tangencialmente tocado 
al inicio de este capítulo y que nos lleva a una observación muy interesante. Para 
relaciones de esbeltez D/H similares, pueden presentarse problemas mayores o menores 
en volteos o levantamientos de un tanque. Esto debido a que relaciones de esbeltez 
similares no implican masas similares que se aceleran. Si bien la relación entre las masas 
convectivas e impulsivas que se aceleran se mantienen similares, finalmente en un caso 
se puede tratar de masas mucho más grandes (tanque de mayores dimensiones) y debido 
a ello hay un mayor momento de volteo que es en parte contrarrestado mas no 
compensado en su totalidad por un mayor peso estabilizante y un mayor brazo de palanca 
“D” debido al diámetro del tanque que contrarresta ese volteo. Esto también se verá en 
detalle al final de este trabajo. 
 
Como corolario presentamos los casos reales de 2 tanques que fallaron en la Refinería de 
Concón en el sismo del 3 de marzo de 1985 en Valparaíso, Chile (MW = 7.8). De acuerdo 
a la investigación de Ríos (1989), los tanques más afectados fueron en general tanques 
chicos, y los que fallaron fueron 2 tanques que tenían un diámetro de 10 metros por una 
altura de 10 metros. Si suponemos esa altura como la altura de llenado del líquido, 
entonces estamos hablando de una relación de esbeltez D/H = 131, lo cual los hace ser 
considerados como tanques sumamente esbeltos. Además esa relación de esbeltez hace 
que la masa efectiva impulsiva sea aproximadamente 75% de toda la masa del tanque de 
acuerdo a la figura 3.11, por lo que las cargas laterales a las que estuvieron sometidos 
esos tanques fueron muy fuertes. Así lo que se reportó en ese terremoto de acuerdo a Ríos 
(1989) fue lo siguiente: 
 
Fig. 2.15. Ríos, Ana. “Diseño de Tanques Metálicos para Almacenamiento de Petróleo”. 
Tesis para Optar el Título Profesional de Ingeniero Civil. Universidad Nacional de 
Ingeniería. 1989. Perú. 
 
El tanque signado como T-326-A, vemos que tuvo un pandeo en el primer anillo o “pata 
de elefante” de aproximadamente 1/4 de circunferencia, mientras que el otro tanque tuvo 
la formación de la “pata de elefante” en 3/4 de circunferencia. Debido a ello es que 
                                                 
31 Si la altura de llenado es menor a esos 10 m y que es lo usual, entonces D/H < 1 y por lo tanto el tanque 
es aún más esbelto. 
 
    
Tanque  T-326-A 
seguramente el tanque T-326-A estuvo sometido a mayores esfuerzos de compresión, 
generando hasta una rotura en la plancha, falla que no llegó a ocurrir en el otro tanque 
donde la deformación plástica del anillo no llegó hasta la rotura. Sin embargo, si se ve la 
foto que se muestra a continuación que es precisamente el tanque T-326-A, la rotura es 
muy extraña, como que algo hubiese punzonado a la plancha desde el interior del tanque. 
Tal vez pueda haberse debido a una falla en sí en la fabricación de la plancha de acero. 
Asimismo se ve en la otra vista que el pandeo del primer anillo ha sido tal que hasta ha 
doblado los pasos de la escalera que se usa para subir a los techos de los tanques. Como 
muestra adicional de la dimensión del pandeo se ve claramente la pierna de una persona 
apoyada sobre el primer escalón. 
 
Fig. 2.16 de: Ríos, Ana. “Diseño de Tanques Metálicos para Almacenamiento de 
Petróleo”. Tesis para Optar el Título Profesional de Ingeniero Civil. Universidad 
Nacional de Ingeniería. 1989. Perú. 
 
 
 
CAPITULO III 
ALGUNOS CONCEPTOS SOBRE CASCARAS 
CILINDRICAS 
1. Tanques Cilíndricos  
Esta pequeña presentación está basada en el clásico libro escrito sobre el tema “Stresses 
in Shells”, del profesor Wilhelm Flügge. La introducción al tema de teoría de cáscaras en 
general y las cáscaras cilíndricas en particular, es tratado en el Apéndice II de este trabajo. 
Es importante recalcar que los tanques de almacenamiento para hidrocarburos que 
estamos viendo en este trabajo son finalmente cáscaras cilíndricas y fueron en primer 
lugar estudiados y analizados de acuerdo a la teoría de cáscaras. Las ecuaciones para 
calcular los espesores de las planchas de acero de estos tanques de acero usadas por el 
API 650 por ejemplo32 están basados en algunas de las ecuaciones y principios 
seguidamente presentados. 
 
Un tanque cilíndrico apoyado sobre el terreno como el que estamos analizando en este 
trabajo, ya sea conteniendo hidrocarburos o agua hasta su borde superior y que tienen un 
eje central, está sujeto a la carga: 
  pr = γ (h – x)    (1) 
 
y, como se indica en el Apéndice II, sus fuerzas de membrana son únicamente fuerzas 
anulares de la forma: 
  NΦ = γ r (h – x)   (2) 
                                                 
32 Cabe anotar que las ecuaciones que usa la norma para tanques de acero soldado para agua, la norma 
AWWA D100, usa ecuaciones similares, donde simplemente varían los coeficientes de seguridad. 
las cuales se incrementan linealmente con la profundidad debajo del nivel de la superficie 
del fluido.  
 
 
Fig. 3.1. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg New 
York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
 
Estas fuerzas llevan a una deformación anular εΦ y por lo tanto a un desplazamiento radial, 
es decir, en sentido del radio desde el centro del tanque hacia fuera alejándose del centro 
del mismo. Este desplazamiento radial es independiente de la coordenada Φ y es: 
w = 
𝛾 𝑟2
𝐷 (1− 𝜈2)
 (h – x)             (3) 
donde: 
w: Desplazamiento en la dirección o sentido radial. 
γ: Peso Específico del Fluido. 
r: Radio del tanque. 
ν: Módulo de Poisson, que para el acero se considera como 0.3. 
D: Es la rigidez extensional de una cáscara definida por D = 
𝐸𝑡
(1−𝜈2)
  y que es análoga a 
la rigidez axial de una barra (k = 
𝐸𝐴
𝐿
), haciendo la longitud L como unitaria, entonces k = 
EA.  
 
Si el espesor t de la pared del tanque o cilindro es constante, w se incrementa linealmente 
con la profundidad respecto a la superficie del líquido. Pero en el borde inferior el cilindro 
del tanque está conectado a un fondo plano o curvo y en ese lugar el desplazamiento w 
no puede desarrollarse de manera libre. Esta restricción requiere de una fuerza transversal 
Qx y un momento flector Mx transmitido del fondo a la cáscara cilíndrica y nos lleva a un 
problema particular. 
 
Debido a la simetría axial del sistema de esfuerzos, el problema es considerablemente 
más sencillo que la solución para el caso general que se ve en el punto (7) del Apéndice 
II. En este caso el espesor t de la cáscara es función de x (la profundidad del punto en 
estudio respecto a la superficie del fluido en estado líquido), un caso que por lo general 
encontramos en el diseño de tanques. 
 
La siguiente figura muestra el elemento de cáscara de este tanque así como las fuerzas 
que aparecen en este elemento. De las fuerzas que aparecen en las Figuras 5a y 5b del 
Apéndice II, solamente aparecen NΦ, Qx, Mx y QΦ. La mayoría de las otras fuerzas son 
cero debido a la simetría y Nx ha sido omitido, ya que se trata de un esfuerzo vertical 
debido al peso de la pared del tanque y es obtenible fácilmente de la Mecánica Básica   
(Nx = 
𝐸
𝐴
) sin tener que usar Teoría de Cáscaras. 
 
Fig. 3.2. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg New 
York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
 
Hay solamente 2 condiciones de equilibrio que no son triviales33: La condición de 
equilibrio para las fuerzas en la dirección radial y la condición de equilibrio para los 
momentos con respecto a la tangente horizontal al cilindro (no existe tangente vertical al 
cilindro, ese es el perfil de acuerdo a lo indicado en el Apéndice II). Estas ecuaciones son: 
 
      (𝑄𝑥 + 𝑑𝑄𝑥 − 𝑄𝑥)𝑟𝑑𝜙 + 𝑁𝜙𝑑𝜙𝑑𝑥 − 𝑝𝑟𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0  
      (𝑄𝑥 +
𝜕𝑄𝑥
𝜕𝑥
− 𝑄𝑥) 𝑟𝑑𝜙 + 𝑁𝜙𝑑𝜙𝑑𝑥 − 𝑝𝑟𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0  
𝑟
𝜕𝑄𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥𝑑𝜙 + 𝑁𝜙𝑑𝜙𝑑𝑥 − 𝑝𝑟𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0         |  dxd 
  𝑟
𝜕𝑄𝑥
𝜕𝑥
+ 𝑁𝜙 = 𝑝𝑟𝑟    (4) 
      (𝑀𝑥 + 𝑑𝑀𝑥 − 𝑀𝑥)𝑟𝑑𝜙 − (𝑄𝑥 + 𝑑𝑄𝑥 + 𝑄𝑥)
𝑑𝑥
2
𝑟𝑑𝜙 = 0  
      (𝑀𝑥 +
𝜕𝑀𝑥
𝜕𝑥
− 𝑀𝑥) 𝑟𝑑𝜙 − (𝑄𝑥 +
𝜕𝑄𝑥
𝜕𝑥
+ 𝑄𝑥)
𝑑𝑥
2
𝑟𝑑𝜙 = 0  
𝑟
𝜕𝑀𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥𝑑𝜙 −  2𝑄𝑥
𝑑𝑥
2
𝑟𝑑𝜙 −
𝜕𝑄𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥2
2
𝑟𝑑𝜙 = 0  
𝑟
𝜕𝑀𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥𝑑𝜙 − 𝑟𝑄𝑥𝑑𝑥𝑑𝜙 = 0  |  dxd 
         𝑟
𝜕𝑀𝑥
𝜕𝑥
− 𝑟𝑄𝑥 = 0     (5) 
 
El profesor Flügge hace luego al igual que en el caso general presentado en el Apéndice 
II, uso de las deformaciones y considerando los principios de compatibilidad de esfuerzo 
- deformación, encuentra lo que él llama la “Ley Elástica” de la Cáscara Cilíndrica. 
Todo esto no lo trataremos acá, pero nos iremos directamente a los resultados de 2 casos 
que presenta. 
                                                 
33 Trivial = No relevante para el problema. 
 1.1 Caso de Tanque Cilíndrico de Espesor Uniforme lleno de Agua  
Siguiendo lo presentado por el profesor Flügge para el caso de un tanque lleno de agua, 
situación que es exactamente igual para un tanque  lleno de algún hidrocarburo, siendo la 
única diferencia la magnitud de los esfuerzos ya que la Gravedad Específica de los 
hidrocarburos es menor a la unidad mientras que en el caso del agua es igual a la unidad. 
Por ejemplo el muy usado Diesel 2  tiene una Gravedad Específica de entre 0.82 a 0.95, 
aunque por lo general este último valor es extremo y en lo cálculos se trabaja con no más 
de 0.86 y las gasolinas varían por lo general entre 0.68 a 0.78, usándose por lo general 
para los cálculos valores mínimos que no bajen de 0.72.  
 
Si un tanque está lleno de agua u otro fluido como se muestra en la Figura 3.1, la deflexión 
de la membrana está dada por la ecuación (3), la cual es una solución exacta de la ecuación 
diferencial34 para cuando el espesor t de la pared del tanque no varía con la profundidad 
“x” de la teoría de flexión la cual es: 
 
KwIV + Dr2(1 – ν2)w = pr r 4 
 
Esta solución cumple con la condición que para el borde superior donde x = h la condición 
w = 0. Sin embargo en el borde inferior la deflexión de la membrana es considerable e 
incompatible con el fondo del tanque. Por lo tanto, es necesario usar las fuerzas externas 
H = Qx y los momentos M = Mx, los que aparecen en la base del tanque produciendo 
esfuerzos de flexión. 
 
                                                 
34 Que no hemos presentado ni mucho menos deducido. 
 Fig. 3.3. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg New 
York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
 
En el caso más simple, el fondo del tanque es tan grueso que se puede suponer como 
rígido. La condición de borde inferior (x = 0) da el mismo resultado que la condición de 
borde superior (x = h), es decir, la deflexión  w = 0. El resultado que se obtiene para un 
tanque de 18`(5.49 m) de diámetro, 12`(3.66 m) de altura y lleno de agua y una pared de 
espesor uniforme de 10” (25.4 cm) con la pared empotrada en su base, la cual se supone 
completamente o infinitamente rígida, es como el que se muestra en la figura siguiente: 
 
 
Fig. 3.4. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg New 
York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
Lo que vemos son las resultantes de esfuerzos. La línea recta en el Diagrama NΦ 
representa la fuerza de membrana teórica si es que no hubiese una restricción al 
 
 
 
 
(Fuerza de  
membrana) 
desplazamiento radial en su base. La parte sombreada representa la fuerza anular de 
membrana real. Por ello, las Ordenadas del Diagrama NΦ pueden ser también 
interpretadas como representativas de la deflexión w. También se puede observar que el 
momento flexionante es máximo en la base debido a la rigidez y por ende el 
empotramiento que le provee el fondo a la pared del tanque y que hay una flexión de 
signo opuesto en el tercio inferior, el cual cambia de signo y se vuelve más intenso al 
acercarse a la base. Se puede reconocer en estos diagramas el empotramiento del borde 
inferior, los consiguientes momentos y la extinción de las fuerzas anulares lejos debajo 
del borde superior. 
 
1.2 Caso de Tanque Cilíndrico de Espesor Variable lleno de Agua  
Según lo mostrado en la figura 3.4, las fuerzas anulares NΦ en un tanque cilíndrico lleno 
de agua u otro fluido se incrementan desde cero a nivel del agua a valores considerables 
a ciertas profundidades. Esto sugiere en ir incrementando el espesor de la parte superior 
al fondo del tanque. La regla general es tomar una variación lineal bajo condiciones 
estáticas, lo cual es lógico, al variar también la presión estática interna de manera lineal. 
 
En la siguiente figura se presenta un caso similar al anterior donde el fondo del tanque es 
tan grueso que se puede suponer como rígido. La condición de borde inferior (x = 0) da 
el mismo resultado que la condición de borde superior (x = h), es decir, la deflexión w = 
0. El resultado que se obtiene para un tanque igual lleno de agua, salvo las paredes del 
tanque, siendo la pared de espesor variable con 3” (7.6 cm) en la parte superior y 11” 
(28.1 cm) en la parte inferior y con la pared empotrada en su base, la cual se supone 
completamente ó infinitamente rígida, es como el que se muestra en la figura siguiente: 
 
 Fig. 3.5. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg New 
York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
Se reconoce de estos resultados que el momento de empotramiento en este caso es mayor 
al caso anterior (1,470 ft – lb/ft contra 1,340 ft – lb/ft), es decir, aproximadamente 10% 
mayor, ya que en la base la rigidez relativa de la pared del tanque es mayor que para el 
caso del tanque de pared uniforme que en esa parte del tanque. Por otro lado, el momento 
negativo máximo Mx en el tanque de espesor variable que en ese tercio inferior tiene un 
espesor de pared menor que el tanque de pared de ancho t uniforme, es considerablemente 
menor para el tanque de pared variable, pues al ser la pared menos rígida y más flexible 
que el caso de la pared uniforme en esa zona, no puede tomar tanto momento. La fuerza 
anular máxima NΦ  es muy similar en ambos casos con diferencias despreciables. 
 
Esto que se ha presentado es para el caso específico de tanques de concreto armado. En 
los tanques de acero soldado de la presente investigación se puede considerar el caso de 
las fuerzas anulares muy similar, toda vez que la rigidez del fondo en la dirección radial 
de estos tanques es también muy alta. Para el caso del momento de flexión Mx los tanques 
de acero presentan momentos de empotramiento bastante menores, toda vez que su fondo 
es una típica membrana de 8 mm de espesor la cual si bien tiene rigidez en el sentido 
radial como lo acabamos de manifestar, tiene evidentemente una rigidez a la flexión 
(levantamiento por rotación de la pared del tanque) despreciable. 
 
 
 
             
(Fuerza de  
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CAPITULO IV 
CONSIDERACIONES PARA EL 
DIMENSIONAMIENTO Y TIPO DE TANQUE 
1. Tamaño del Tanque 
El tamaño del tanque que decide el personal técnico y administrativo de una refinería o 
una planta de almacenamiento y despacho depende de varios factores. Primero están los 
factores comerciales tanto de necesidad presente así como los de corto y mediano plazo35  
en la capacidad de tener almacenamiento de un determinado hidrocarburo o 
hidrocarburos, pues es posible, bajo ciertas premisas, usar un tanque diseñado para un 
determinado producto para que almacene otro. En ese sentido la primera necesidad es 
comercial. Una vez definida la necesidad comercial, que puede indicar uno o varios 
tanques de 20,000 barriles, 30,000 barriles, 50,000 barriles, 70,000 barriles, 100,000 
barriles hasta tanques de 500,000 barriles36 (cantidades entre los tamaños indicados 
también son posibles), entran los aspectos técnicos dentro de los cuales podemos 
mencionar como uno de los factores principales en la capacidad y sobretodo forma final 
del tanque el área del que se dispone. 
 
Los tanques tienen que estar, por norma de seguridad de la NFPA 3037, contenidos dentro 
de un cubeto, también llamado dique o zona estanca en otros países. Este cubeto tiene que 
tener una capacidad para contener el 100% del contenido del tanque, aunque muchas 
veces como seguridad adicional se estipula una capacidad del 110% del contenido del 
                                                 
35 Por lo general el largo plazo no se considera, para ello se construye otro tanque. 
36 En los EE.UU., el Golfo Pérsico, etc. hay tanques de hasta 500,000 barriles (79,490 m3) y más. Acá en el 
Perú los tanques más grandes que tenemos son unos tanques de 268,000 barriles ubicados en la Refinería 
La Pampilla. 
37 Es la norma que regula todo lo concerniente al almacenamiento de líquidos combustibles e inflamables 
para este tipo de tanques en plantas de almacenamiento y refinerías de petróleo. Ver Anexo III. 
tanque, debido a que si hay un incendio, va a haber una cantidad de fluido adicional, en 
este caso debido al agua contra incendio. En el Perú se exige el 110% de capacidad. Si el 
tanque está dentro de un cubeto con otros tanques, la capacidad del cubeto se considera 
de acuerdo al tanque de mayor tamaño y se tiene que considerar el volumen desplazado 
por los otros tanques. Se supone que solamente un tanque pierde su contenido y en sí la 
probabilidad de que ese tanque esté lleno al 100% de su capacidad ya es remota, que 
ocurra en 2 tanques (suponiendo un cubeto donde haya varios tanques), es prácticamente 
imposible.  
 
Debido a ello un tanque de 100,000 barriles necesita mayor área que 2 tanques de 50,000 
barriles. Para tener una idea de las diferencias del área requerida, dimensionemos el área 
necesaria para 2 tanques de 50,000 barriles y uno de 100,000 barriles sobre la base de la 
altura máxima de los muros de los cubetos de 1.80 m de altura.  La altura típica de los 
tanques es de 12.00 m, 14.40 m, 16.80 m y el API 650 permite una altura máxima de 
hasta 19.20 m, pues mayores alturas generan sobrecargas en el suelo que es mejor evitar. 
Además mientras más alto el tanque mayores problemas ante la acción lateral de las 
cargas sísmicas en el caso de un tanque lleno o casi lleno y de las cargas de viento en el 
caso de un tanque semi vacío. Lo usual en el Perú es hacer tanques de 12.00 m o 14.40 m 
de altura y, en casos especiales, hasta de 16.80 m de altura.38  
 
La razón de estas alturas es que las planchas comerciales de acero tienen por dimensiones 
6,000 mm x 2,400 mm, es decir, 2.40 m de ancho, por lo que 12.00 m, 14.40 m, 16.80 m 
y 19.20 m son múltiplos de esta dimensión. Antiguamente las planchas comerciales que 
se conseguían en el mercado peruano eran de 1,800 mm (fabricadas por Siderperú, cuando 
la importación estaba prohibida, en los años `70 y `80), por lo que  los tanques eran de 
12.60 m y 14.40 m de altura. Hay planchas comerciales de 6,000 mm x 1,500 mm, pero 
no valen la pena usarse, pues  implica un mayor gasto en la soldadura, salvo en el caso de 
tanques pequeños de hasta 15,000 barriles. También debemos indicar que el API 650 
exige planchas con un mínimo de 1,800 mm de ancho, tanto para el cilindro como para el 
                                                 
38 Aunque los tanques de 268,000 barriles de la Refinería La Pampilla tienen una altura de 19.20 m. 
fondo, salvo que el mandante o propietario del tanque especifique otra cosa. Esto 
justamente con la idea de minimizar precisamente la soldadura y las distorsiones que 
genera, además que cada cordón de soldadura es un lugar potencial de filtración y fuga.  
Suponiendo los 2 casos usuales (12.00 m de altura y 14.40 m de altura), tendríamos las 
siguientes necesidades de área: 
 
h = 12.00 m: 
 Para 1 tanque de 100,000 barriles, se necesitaría un área de 9,717 m2. 
 Para 2 tanques de 50,000 barriles, se necesitaría un área de 5,521 m2. 
 
h = 14.40 m: 
 Para 1 tanque de 100,000 barriles, se necesitaría un área de 9,717 m2. 
 Para 2 tanques de 50,000 barriles, se necesitaría un área de 5,410 m2. 
 
Vemos claramente que se ahorra un espacio importante si en vez de hacer un tanque 
grande, se hacen 2 más pequeños. Si se hacen los tanques más altos, en el caso del tanque 
de 100,000 barriles el área necesitada es la misma, mientras que en el caso de los 2 tanques 
de 50,000 barriles esta decrece, aunque no de manera relevante en este caso, pero se puede 
volver hasta cierto punto importante en caso haya más tanques en el mismo cubeto. La 
razón de esto es que así el área ocupada por el tanque de 100,000 barriles decrezca, el 
área total para contener el 110% de su capacidad no cambia, donde está incluido 
lógicamente el área que ocupa el tanque. En el caso de los 2 tanques de 50,000 barriles, 
al hacerse más altos ocupan cada uno un área menor, por lo que el volumen desplazado 
del tanque que no se derrama es menor y que es el área que se le tiene que sumar al área 
nominal necesaria, considerando el área ocupada por el tanque que pierde su contenido.  
 
Por otro lado tenemos el muro de contención del cubeto. Si este muro es de concreto 
armado, entonces no ocupa mayormente espacio alguno. Sin embargo muchas veces son 
muros de tierra, los cuales de acuerdo a la normativa de la NFPA 3039 tienen que tener un 
ancho en la coronación de por lo menos 0.60 m y se hacen por lo general con una 
pendiente H:V de 2:1 como mínimo (a veces hasta 3:1)40. Si consideramos que estos 
muros tienen también 1.80 m de altura, estaríamos hablando que tienen un ancho total de 
7.80 m en el caso de una pendiente H:V de 2:1. Si tuviese una altura mayor, ya sea de 
tierra o de concreto armado, hay una serie de disposiciones respecto a las válvulas, 
escaleras de acceso, entre otros, que crean una serie de dificultades adicionales a la 
operación, por lo que es mejor no sobrepasar esta altura. De lo indicado, es evidente que 
mientras mayor es el tamaño del tanque, se va a necesitar una mayor área de terreno.  
 
Si bien mientras mayor es el tamaño del tanque menor es su costo por barril de 
construcción y mantenimiento, siempre es en principio mejor tener 2 tanques de 50,000 
barriles que uno de 100,000 barriles. Por ejemplo debido a razones de operación, cuando 
se le tiene que dar mantenimiento a un tanque,41 siempre se tiene el otro tanque de 
respaldo, salvo que sea una planta de cierto tamaño en donde se le puede dar respaldo con 
otros tanques existentes, aunque para eso hay que hacer las interconexiones pertinentes 
con tuberías, válvulas y bombas, lo cual tiene costos de construcción y mantenimiento, 
además de tener que ver con temas de operación que tienen que ser decididos por los 
ingenieros de procesos.  
 
Hay otras consideraciones adicionales en cuanto a distancias y separaciones por razones 
de seguridad, basadas principalmente en la norma NFPA 30, dentro de las que podemos 
nombrar como la más importante la separación entre tanques, la misma que es mínimo 
                                                 
39 Ver Anexo III. 
40 La NFPA 30 indica en realidad que la pendiente debe de ser acorde con el ángulo de reposo del material 
del muro de tierra y se puede considerar que prácticamente en todos los casos una pendiente de 1:1 
cumple con esta disposición. Lo que ocurre es que por seguridad se le da muchas veces una inclinación de 
2:1 o  hasta 3:1 por el peligro que entraña su falla para el medio ambiente y la seguridad en general. 
41 Dependiendo del producto que almacene el tanque puede ser cada 5 a 10 años. 
1/6 de la suma de los diámetros de 2 tanques adyacentes por razones de ventilación 
suficiente entre ellos y evitar alguna posible concentración de vapores peligrosos, así 
como evitar recalentamientos excesivos del tanque adyacente a uno que estuviera 
incendiándose.42  
 
Hay varias consideraciones más al momento de decidir el tamaño del tanque (o los 
tanques), relacionados con distancias y otras normas de seguridad de la industria petrolera 
así como por consideraciones de operación, cantidad de tendido de tuberías de recepción 
y despacho, lineas del sistema contra incendio, etc. pero que se encuentran más allá del 
alcance del presente trabajo. 
 
 
2. Tipo de Tanque 
Existen básicamente 3 tipos de tanques: 
2.1 Tanques de Techo Cónico: 
Los tanques de techo cónico son los más usados en el Perú y en general en el mundo, 
aunque nuevas tecnologías están cambiando esto, como los tanques con domos de 
aluminio. Los tanques de techo cónico, que son tanques de techo fijo, son soportados por 
una estructura interna, la cual puede ser con o sin columnas. Dependiendo del tamaño del 
tanque se puede usar una columna, varias columnas o ninguna columna; en el caso de no 
usar columnas se les llama autosoportados.  
 
Se han hecho diseños en los EE.UU. de tanques de hasta 30 m sin columnas, apoyándose 
en la estructura interna, que pueden ser vigas W de acuerdo a la nomenclatura 
                                                 
42 Aunque eso dependerá más de la dirección del viento y por ende de las llamas de fuego. 
norteamericana (H como las llamamos en el Perú)43, canales Standard Americanos C o 
en general tijerales, dependiendo de las luces. En el caso de los canales C por ejemplo 
estos se apoyan al centro en un anillo de compresión y en el caso de tijerales, por su gran 
peralte, la brida superior se apoya en un anillo de compresión y la brida inferior se apoya 
en un anillo de tracción, los cuales están a su vez unidos por un tubo rígido que le provee 
estabilidad, llamado también tubo de torsión. Finalmente toda esta estructura termina 
apoyándose en el anillo periférico exterior. Acá en el Perú casi no se han diseñado tanques 
así y los que se diseñaron fueron de pequeñas luces que no superaban los 8 m. Ejemplos 
de este tipo de techos autosoportados que acabamos de mencionar se muestran en las 
siguientes figuras 4.1 y 4.2: 
 
 
Fig. 4.1 y 4.2. Gaylord, Jr. Edwin y Gaylord, Charles. “Structural Engineering 
Handbook”. McGraw – Hill Book Company. Segunda Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 1979. 
 
                                                 
43 Perfil “W” de “Wide Flange” o “Ala Ancha” de acuerdo a la nomenclatura norteamericana y que es 
llamado “H” (a veces doble T) en el Perú por su forma en H. Hay que tener cuidado ya que los 
norteamericanos llaman perfil “HP” o a veces simplemente “H” (de “H – Pile” o “Pilote – H”) a un perfil 
que es muy similar al “W”, con la diferencia que el “HP”, usado con fines de pilotaje de cimentaciones, 
tanto el ala como el alma tienen el mismo espesor, mientras que los perfiles “W” tienen el espesor del 
alma menor al espesor del ala, debido a que el perfil “H” trabaja principalmente en compresión (flexo – 
compresión en zonas sísmicas), mientras el “W” a flexión o flexo – compresión, necesitando más material 
en los extremos (alas), además que por el peralte de los perfiles “W”, el cortante no es por lo general 
problema salvo para cargas concentradas, donde se le pone simplemente atiesadores o lo que es lo 
mismo, rigidizadores 
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Las razones para diseñar un tanque sin columnas son básicamente 2: 
 Al no tener columnas, estas no están expuestas a la acción de la corrosión, sin embargo 
esto va a depender del tipo de hidrocarburo que se almacena. Los llamados productos 
blancos o limpios (como gasolinas, diesel 2 y en general hidrocarburos refinados) 
tienen muy poca agua y combinaciones de azufre llamadas sulfuros en su contenido, 
mientras que el petróleo crudo tiene grandes cantidades de  agua y combinaciones de 
azufre, lo que promueve la corrosión. En general los productos negros o sucios, así 
hayan pasado por un proceso de refinamiento (como el caso de los residuales), son 
más agresivos desde el punto de vista de la corrosión, siendo el petróleo crudo el más 
agresivo. Sin embargo, eso se soluciona dándole un recubrimiento con pintura, la cual 
por lo general resiste satisfactoriamente el tiempo de mantenimiento del tanque (entre 
5 a 10 años dependiendo del producto). El sitio siempre más comprometido con la 
corrosión es el fondo y más aún entre la plancha del fondo y la plancha de la base de 
la columna. 
 Al no tener columnas no se pueden presentar asentamientos diferenciales de las 
mismas y por lo tanto no se van a inducir esfuerzos en la estructura de soporte, aunque 
esto es fácilmente solucionable, proveyendo a la estructura de conexiones flexibles o 
haciendo las conexiones como simplemente apoyadas, que es lo usual en este tipo de 
tanques. Es más, el API 650 en el punto 5.10.4.7 dice claramente que a las columnas 
se les debe de permitir un movimiento vertical en relación al fondo del tanque debido 
a sobrepresiones en el tanque o asentamiento del fondo. Es por ello que las columnas 
no están unidas por ningún dispositivo al fondo ni al techo. Finalmente el problema 
de los asentamientos diferenciales de las columnas creemos que son mínimos, dadas 
las cargas que transmiten y las características de apoyo y funcionamiento, lo que se 
verá en detalle en el Capítulo V. 
 
Por otro lado, construir tanques de tamaños mayores sin columnas implica mayores costos 
constructivos debido a la necesidad de grandes grúas que tienen que ser llevadas hasta el 
lugar de la obra, que no siempre es cercano a grandes ciudades. La gran maquinaria no es 
problema para un país industrializado como los EE.UU., pero sí para Chile y más aún 
para el Perú.  
 También hay que hacer un análisis de la cantidad  de acero en peso que entra para evaluar 
los costos. Si bien no usar columnas nos ahorra un costo significativo en peso ya que por 
tratarse de columnas esbeltas (debido a la altura de los tanques) pueden cargar poco peso 
en relación a su peso propio, aumentamos las luces que, para el caso de los momentos, 
los aumenta al cuadrado de la luz.  Es usual para tanques de hasta 25 m usar una sola 
columna y para tamaños mayores una columna central y luego un polígono de columnas 
exteriores, unidas por vigas principales sobre las que se apoyan viguetas, las cuales son 
básicamente canales C del tipo Standard Americano. 
 
En la siguiente figura 4.3 se muestra esquemáticamente a través de un corte interior un 
tanque con una sola columna. 
 
Fig. 4.3. DiGrado, Brian y Thorp, Gregory. “The Aboveground Steel Storage Tank 
Handbook”. John Wiley & Sons, Inc. Primera edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2004. 
 
En las siguientes 2 figuras tenemos el caso de un tanque de techo cónico con una columna 
al medio y un polígono alrededor entre la columna central y la pared del tanque. En la 
figura 4.4 se ve en la mitad de la derecha los 5 anillos que conforman un tanque y en la 
mitad de la izquierda la vista interior donde se puede apreciar en el centro la mitad de la 
columna central.  A un costado una de las columnas que conforman el polígono las cuales 
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a su vez están unidas por vigas W (o H) y que a su vez le sirven de apoyo a las vigas W. 
Las viguetas que son típicamente canales C que van desde el cilindro hasta el capitel de 
la columna central, se apoyan al medio en el polígono formado por las columnas y las 
vigas W, lo cual se observa mejor en la figura 4.5 donde se muestra una parte de la 
estructura del techo en planta.  
 
Fig. 4.4.  American Iron and Steel Institute. “Steel Plate Engineering Data”. American 
Iron and Steel Institute in cooperation and collaboration by Steel Plate Fabricators 
Association, Inc. Edición Revisada. Estados Unidos de Norteamérica. 1992. 
 
 
Fig. 4.5. American Iron and Steel Institute. “Steel Plate Engineering Data”. American 
Iron and Steel Institute in cooperation and collaboration by Steel Plate Fabricators 
Association, Inc. Edición Revisada. Estados Unidos de Norteamérica. 1992. 
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En la figura 4.5 se aprecia la columna central, 2 de las columnas que conforman el 
polígono y la pared del tanque, que son los 3 apoyos, y las viguetas apoyadas en estos 3 
puntos en sentido radial. Evidentemente la cantidad de viguetas en la mitad exterior del 
círculo son más que en la mitad interior del círculo, siendo por lo general la relación de 
2:1, ya que las viguetas interiores se apoyan siempre entre 2 de las exteriores. 
 
Independientemente del tipo de soporte, el techo cónico debe de tener una característica 
fundamental,44 y es que el techo debe estar unido al cilindro mediante una unión débil. 
Esto se logra entre otras cosas haciendo una soldadura débil (filete de soldadura de 
máximo 3/16” ó 5 mm) en la unión cilindro – techo de tal manera que la unión cilindro – 
techo cumpla con una de las condiciones para ser considerado como de unión cilindro – 
techo débil. Ello es así, para que en caso de una explosión, el techo se desprenda del 
tanque en parte o en su totalidad (por lo general se ha observado que solamente se abre 
una parte producto de la explosión) y la onda expansiva y consecuente incendio vayan 
hacia arriba y no se irradien hacia los costados, paralelamente a la superficie. Con esto 
también se evita que falle alguna plancha del cilindro y se pueda salir el producto, con el 
consiguiente riesgo ecológico y peligro que ello implica, especialmente cuando hay un 
incendio y así evitar alguna desgracia mayor. 
 
Por último, sea cual fuera la estructura que soporte el techo cónico, este tiene que tener 
las siguientes características de acuerdo a las reglamentaciones del API 650 que aseguran 
que la unión cilindro – techo sea considerada como débil para el caso de tanques de 15 m 
de diámetro o más: 
 La pendiente del techo debe de ser como máximo V:H de 1:6 (16.6%) y mínimo de 
1:16 (6.25%) 
 Los elementos de soporte no deben de estar soldados a las planchas del techo. 
 El filete de soldadura de unión cilindro – techo debe de ser como máximo de 3/16” ó 
5 mm como lo acabamos de manifestar. 
                                                 
44 Que si bien no es mandatoria, siempre se diseña el tanque de esa manera. 
 Las planchas de techo deben de tener un espesor mínimo de 5 mm, además del factor 
adicional por corrosión si es que se considera. Es usual que prácticamente no se 
utilizen planchas de mayor espesor a las mínimas exigidas por la norma para las 
planchas de techo. 
 Algunas consideraciones del Apéndice F “Design of Tanks for Small Internal 
Pressures” que no se van a tratar acá. 
 
Hay algunas consideraciones adicionales en el caso de tanques de diámetros menores a 
15 m, pero que no tienen mayor relevancia para este trabajo, además que este tipo de 
tanques con diámetros menores a los 15 m son poco comunes. 
 
2.2 Tanques de Techo Autosoportado Tipo Domo 
La diferencia de estos techos con los techos autosoportados cónicos que definimos 
anteriormente, está en que estos no llevan ningún anillo de compresión al centro y, de ser 
el caso, de tracción, ya que estamos hablando de un techo tipo cáscara de doble curvatura 
o, estrictamente hablando y de acuerdo a la teoría de cáscaras, de doble curvatura 
positiva, que quiere decir que ambas curvaturas tienen la misma dirección. Una es la 
curvatura meridional, que es la que va desde la parte superior de la cáscara hasta su base 
y la otra es la llamada curvatura circunferencial, que es la que tiene siempre el mismo 
radio de curvatura pero de distintas longitudes a medida que vamos bajando desde la parte 
superior de la cáscara hasta su base, cortándola como en rebanadas y alrededor de un 
mismo eje central. Esta cáscara o domo se apoya solamente en el anillo periférico y 
trabaja principalmente en tracción y/o en compresión en la dirección de la curvatura 
circunferencial y básicamente en compresión en la dirección de la curvatura meridional. 
Esto se puede ver en la siguiente figura donde se presentan algunas direcciones de cargas 
internas y externas y que depende de la forma del domo o cáscara y el tipo de reacción 
que provee el soporte. 
 Fig. 4.6. Gaylord, Jr. Edwin y Gaylord, Charles. “Structural Engineering Handbook”. 
McGraw – Hill Book Company. Segunda Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 
1979. 
 
Antiguamente estos techos eran hechos solamente de acero y nunca se han hecho tanques 
en el Perú con ese techo y pocos en los EE.UU. Sin embargo, la tecnología ha seguido 
desarrollando otros diseños. Actualmente, se fabrican hace algunos años techos tipo domo 
a base de aluminio, que se están instalando bastante en los EE.UU. Asimismo en Chile 
ya se han instalado 11 de estos techos en tanques45 de importante tamaño (superiores a 
los 100,000 barriles). En el Perú aún no se ha instalado ninguno de estos techos, sin 
embargo en un futuro esto podría ocurrir, debido a que si bien el costo inicial es mayor 
respecto a los techos cónicos soportados, estos tienen la ventaja de tener una mucha mayor 
vida útil, no necesitan mantenimiento (pintura), especialmente para condiciones tan 
desfavorables como la costa peruana donde la corrosión es un problema a tener en cuenta 
y además se apoyan solamente en el cilindro periférico, no necesitando columnas y las 
desventajas que ellas suponen de acuerdo a lo ya dicho en el numeral anterior.  
 
Este tipo de techo es especialmente ventajoso para el caso de tener que cubrir grandes 
luces, como tanques de más de 100,000 barriles y diámetros mayores a los 40 metros. El 
API 650 tiene el Apéndice G “Structurally – Supported Aluminum Dome Roofs” para las 
consideraciones a tener en cuenta al diseñar tanques con este techo tipo domo de aluminio. 
En la figura que sigue se muestra esquemáticamente uno de estos techos.  
                                                 
45 Dato a abril del 2010 proporcionado por la empresa Conservatek Chile, filial de Conservatek de los 
EE.UU. y que es una de las fabricantes a nivel mundial de este tipo de techos. 
 
Fig. 4.7. DiGrado, Brian y Thorp, Gregory. “The Aboveground Steel Storage Tank 
Handbook”. John Wiley & Sons, Inc. Primera edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2004. 
 
 
Independientemente de si se hace el domo del tanque con acero o con aluminio, el API 
650 tiene las siguientes exigencias: 
 
Siendo D el diámetro del tanque, el radio meridional (R en la figura 4.7) tiene que ser: 
0.8 D ≤ R ≤ 1.2 D 
y el espesor mínimo de las planchas del techos (para el caso de acero) son de acuerdo a 
la siguiente fórmula: 
 
El espesor mínimo es igual al mayor de: 
R
2.4
√
T
2.2
 + CA,  
R
2.4
√
T
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 + CA, y 5 mm 
donde: 
Cilindro o 
cáscara
Diámetro 
Planchas de 
techo
Detalle Planchas Techo de Domo Detalle Planchas Techo tipo Sombrilla
D: Diámetro nominal del tanque (m) 
T: La mayor de las combinaciones de carga (e)(1) y (e)(2) con carga de nieve balanceada. 
U: La mayor de las combinaciones de carga (e)(1) y (e)(2) con carga de nieve 
desbalanceada. 
R: Radio del techo (m) 
CA: Sobre espesor por corrosión 
 
El espesor máximo es igual a 13 mm, excluyendo el sobre espesor por corrosión 
 
Para el caso de los techos de aluminio, por ser estos fabricados en base a paneles 
triangulares, la plancha dentro de estos paneles tiene que ser como mínimo de 1.2 mm de 
espesor. En la siguiente figura se ve esquemáticamente la elevación de uno de estos techos 
tipo domo de aluminio. 
 
 
Fig. 4.8. Plano de Conservatek Industries Inc. elaborado para Repsol YPF. 
 
Cuando se usa el domo de aluminio, por no ser cerrado este en la periferia del tanque 
según se puede ver en la siguiente figura 6.9, forzosamente tiene que llevar una sábana 
flotante en su interior, la cual es una membrana con pequeños compartimientos para poder 
flotar llamados pontones.  
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 Fig. 4.9. Plano típico de apoyo periférico de domo de aluminio elaborado por 
Conservatek Industries Inc. 
 
Esta sábana flotante es por lo general de acero al carbono, acero inoxidable o aluminio, 
siendo actualmente este último el material más usado actualmente. Esta sábana se 
encuentra en contacto directo con la superficie del hidrocarburo flotando sobre el mismo, 
evitando su evaporación y por lo tanto evitando 2 cosas fundamentales: 
 Mermas de producto 
 Contaminación del medio ambiente 
 
Estas sábanas flotantes, llamadas de acuerdo al API 650 Techos Internos Flotantes, son 
también muy usadas en los tanques de techo cónico fijo, dependiendo del producto que 
se almacene y la temperatura ambiental de la zona. Por ejemplo para las gasolinas, que 
son productos muy volátiles, se coloca hoy en día una sábana en cualquier tipo de tanque. 
Otro combustible muy usado, el Diesel 2, puede llevar como no puede llevar, eso depende 
del dueño de la planta o refinería, aunque en climas tropicales como los de nuestra costa 
y en la selva es mejor utilizar las sábanas también para el caso del Diesel 2. Cabe indicar 
que las sábanas flotantes tienen en su borde exterior un sello a base de unos jebes 
especiales que tienen una luz de alrededor de 4” (10 cm) entre su borde exterior y la parte 
interior de la pared del tanque (cilindro), de tal manera de que la sábana pueda subir y 
bajar sin problemas, no raye la parte interior de la pared del tanque y al mismo tiempo 
sea lo más hermética posible y cumpla bien su labor. Las disposiciones del API 650 para 
el diseño de este tipo de sábanas están contenidas en el Apéndice H “Internal Floating 
Roofs”. 
 
Debido a la particularidad del apoyo del techo del domo de aluminio, es que el diseño del 
rigidizador de borde de la parte superior del tanque se tiene que hacer de acuerdo a las 
consideraciones de tanque abierto del API 650 (Punto 5.9.6 “Top Wind Girder” de la 
Sección 5 “Design”), haciendo de esa manera un diseño más conservador. 
 
Una consideración adicional en la instalación de las sábanas flotantes es que la velocidad 
de ingreso del fluido al interior del tanque no puede superar 1 m/s  para evitar un 
movimiento excesivo de la sábana dentro del tanque. En este caso la norma API 2610, 
recomienda velocidades de flujo en las distintas instalaciones de una planta o refinería de 
entre 5 p/s a 20 p/s (1.5 m/s a 6.1 m/s). Las razones de estos límites tienen que ver con 
razones de optimización de bombas y sistemas de tuberías así como evitar una velocidad 
de flujo excesiva que podrían llevar a la generación de corrientes estáticas peligrosas. Hay 
empresas de la industria petrolera que limitan aun más estas velocidades, a un máximo de 
5 m/s (16.4 p/s). 
 
 
2.3 Tanques de Techo Flotante 
Estos tanques, como su nombre lo indica, tienen un techo que flota y que se mueve sobre 
la superficie del hidrocarburo, ya sea para arriba o para abajo, según el nivel del 
hidrocarburo dentro del tanque y son llamados por el API 650 Techos Externos Flotantes, 
para diferenciarlos de las sábanas flotantes llamadas Techos Internos Flotantes, según lo 
que acabamos de ver. A diferencia de las sábanas flotantes, los techos flotantes solamente 
son permitidos hacerlos en acero al carbono. Estos tanques de techo flotante eran muy 
populares antes para el almacenamiento de gasolinas y otros productos volátiles (naftas, 
solventes, etc.) para evitar su evaporación; sin embargo, ante la aparición en el mercado 
de las sábanas flotantes, estos techos están comenzando a caer en desuso, dado que su 
construcción es cara y además requieren de mantenimiento. Estos tanques de techo 
flotante, al igual que las sábanas flotantes, tienen una luz entre su borde exterior y la parte 
interior de la pared del tanque (cilindro) en este caso de 6”      (15 cm) que está sellada 
mediante un jebe especial y que tiene las mismas funciones que en el caso de la sábana 
flotante.  
 
Estos techos flotantes sufrieron cambios en su diseño debido a una falla que se produjo 
en un tanque de techo flotante en el terremoto del 17 de Agosto de 1999 de Kocaeli, 
Turquía, de MW = 7.4, conocido también como el terremoto de Izmit, ya que esta ciudad 
estuvo a menos de 10 km del epicentro sufriendo graves daños, entre ellos la Refinería de 
Tupras. En la Refinería de Tupras la tragedia comenzó cuando en un tanque de nafta46 
con un techo flotante externo se incendió, desencadenado una reacción en cadena que 
hicieron que la refinería estuviera totalmente parada durante 3 meses y parcialmente 
parada durante 9 meses más, con las consiguientes consecuencias para toda esa zona de 
Turquía. La falla que desencadenó el incendio se debió a la rotura del sello de jebe del 
techo flotante al golpear constantemente la pared del tanque durante la vibración 
producida durante el terremoto y luego, al quedarse sin el sello, hubo golpes de acero 
contra acero entre el borde del techo flotante y el cilindro del tanque, lo que desencadenó 
la chispa inicial y el consiguiente incendio.  
                                                 
46 Hidrocarburo más volátil que la gasolina y por ende más inflamable. 
 Debido a ello a los techos flotantes externos se les pone ahora obligadamente un borde de 
aluminio o bronce antes del jebe del sello, ya que el aluminio o el bronce no generan 
chispa con el acero en caso colisionen mutuamente. En el Apéndice C “External Floating 
Roofs” están las disposiciones del API 650 para el diseño de estos techos. Estos techos, 
al igual que los cónicos de techo fijo, tienen que tener una plancha de techo de mínimo 
3/16” ó 5 mm de espesor. Hay varios tipos de techos flotantes, donde podemos nombrar 
principalmente al de Pontones con Doble Cubierta, que es el más usado, y que se muestra 
en la siguiente figura. 
 
 
Fig. 4.10. DiGrado, Brian y Thorp, Gregory. “The Aboveground Steel Storage Tank 
Handbook”. John Wiley & Sons, Inc. Primera edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2004. 
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CAPITULO V 
CÁLCULO DE UN TANQUE DE ACERO 
SOLDADO APOYADO SOBRE EL SUELO DE 
ACUERDO AL API 650 
Antes de proceder a diseñar el tanque tenemos que saber algunas cosas sobre el mismo 
las cuales serán necesarias para poder hacer el diseño respectivo. A continuación 
supondremos los siguientes requerimientos que son dados conjuntamente por la Gerencia 
Comercial como por la Gerencia de Operaciones. 
 
El tanque a diseñar estará ubicado en la Refinería La Pampilla en el distrito de Ventanilla, 
Provincia Constitucional del Callao. Los requerimientos son: 
 Capacidad Nominal del Tanque: 30,000 barriles. 
 Producto a almacenar: Diesel 2 con gravedad específica de 0.86 a 60 ºF (15.6 ºC). 
 Temperatura de diseño: Temperatura ambiental del Callao (12 ºC a 30 ºC). 
 Pendiente del techo mínima, que es 6.25%. 
 Pendiente del fondo 2%. 
 Flujos de bombeo de entrada/salida: 6,000/1,200 barriles/hora. Este es un dato típico 
necesario aunque no influye en el diseño estructural del tanque en sí, salvo las 
boquillas de entrada y salida y su conexión con el sistema de tuberías (piping) y la 
posibilidad de tener que diseñar internamente un sistema de tuberías llamados “tubos 
aquietadores”, que son tubos a los que se les hace unas perforaciones alargadas 
llamadas “ojos chinos” para aminorar la velocidad de salida del flujo (entrada al 
tanque) al momento de salir del tubo. Esto se hace en el caso de tener sábanas flotantes 
dentro del tanque, ya que las normas limitan la velocidad de entrada en estos casos a 
máximo 1 m/s.  
 Además hay algunos otros puntos que se deciden conjuntamente entre el diseñador del 
tanque y los ingenieros de operaciones como representantes del propietario como: 
 Presión de trabajo del tanque que, como ya lo hemos manifestado, puede ser desde 
atmosférica (con lo cual el tanque tiene una abertura techada al medio del techo) o, lo 
que es lo usual, con una pequeña presión si es que se le provee al tanque de válvulas 
presión/vacío, que es lo más recomendable en climas tropicales para perder menos 
producto al medio ambiente por evaporación, ahorrando por un lado producto y 
protegiendo el medio ambiente por el otro. Se considerará una presión de trabajo de 
0.056 psig. 
 Los sobre espesores por corrosión a considerar. En este caso se considerarán 2 mm 
para el fondo, 1.5 mm para el cilindro bajo condiciones estáticas y 1 mm bajo 
condiciones dinámicas y no será necesario considerar ningún sobre espesor para el 
techo. 
 
Una vez vistos los problemas de áreas y en atención a que son limitadas, se llegó a la 
conclusión junto con los ingenieros de operaciones que el tanque tendrá un diámetro 
nominal de 21 m y una altura de 14.40 m por lo que se trata de un tanque esbelto, con lo 
que obtenemos un volumen nominal de almacenamiento de 31,372 barriles, lo cual se 
acerca bastante a los requerimientos comerciales. Hay que indicar que con una relación 
de esbeltez 
D
H
 = 
21
13.40
 = 1.57 es muy probable que el tanque necesite un anclaje 
mecánico.47 Es importante considerar la capacidad nominal mayor ya que en vista que 
será necesario dejar una altura libre para el oleaje en caso de sismo, la idea es lograr que 
la capacidad real del tanque esté lo más cerca posible a la capacidad nominal del mismo. 
 
                                                 
47 La altura se ha considerado 1 metro menos de la altura física del tanque, ya que esta altura se mide 
siempre a la superficie del líquido. Si bien no sabemos aún la altura que será necesaria dejar para el oleaje, 
como una primera aproximación se puede considerar siempre 1 metro. 
Se tuvo acceso a 2 estudios de suelo realizados en la Refinería La Pampilla en distintos 
lugares. Uno de ellos se hizo hasta una profundidad de 3.30 m y 3.25 m de profundidad 
respectivamente cerca al litoral (a no más de 100 m de la línea de alta marea), por lo que 
a esas profundidades se encontró el nivel freático. El otro estudio se llevó dentro de las 
instalaciones de la refinería, a unos 900 m de la línea de alta marea, en el cual además de 
hacerse la típica calicata, también se hizo un sondaje de acuerdo al Ensayo de Penetración 
Estándar SPT hasta una profundidad de 8.45 m. No se sabe con exactitud la ubicación 
teniendo la refinería un área de aproximadamente 65 ha. sin considerar la zona de playa 
pero ambos estudios coinciden en que el estrato superior es un suelo removido (en parte 
relleno). El cercano a la playa menciona una grava arenosa, ligeramente limosa, mal 
graduada, suelta a medianamente densa en los primeros 1.30 m. El otro estudio menciona 
un suelo arenoso limoso con gravillas subangulosas y subredondeadas en estado 
semicompacto en el primer metro.  
 
Se hará un análisis del suelo y se catalogará la respuesta sísmica del suelo de acuerdo con 
la norma peruana, norteamericana y chilena hallándose con cada una el Factor Suelo S, 
usándose luego esos factores de suelo en la norma correspondiente o si es posible, en el 
mismo Apéndice E del API 650. Así se calcularán distintas cargas a las que se verá 
sometido el tanque, tanto en su modo impulsivo como en el convectivo. Evidentemente 
la catalogación del Factor Suelo S tendrá las limitaciones propias de las normas 
sismorresistentes sin excepción, ya que para conocer la respuesta sísmica real teórica del 
depósito de suelo se tendría que hacer un estudio de sitio y así poder determinar el peligro 
sísmico al que estaría sometido el tanque. Los estudios de sitio para determinar las 
respuestas de aceleración espectral específicas de sitio son recomendados por el Apéndice 
E del API 650 cuando: 
 El tanque está localizado a no más de 10 km de una falla activa o, lo que es lo mismo, 
al plano potencial de ruptura. Esto no es posible ni en el Perú ni en Chile, aunque sí 
por ejemplo en California. 
 La estructura se diseñará usando sistemas de disipación de energía o aislamiento de 
base, lo cual está más allá del alcance del Apéndice E del API 650.  
 Los requerimientos de performance deseados por el propietario o las autoridades 
locales exceden los objetivos del Apéndice E del API 650. 
 
Asimismo el estudio de la aceleración específica de sitio es requerida si es que el suelo 
sobre el que se cimentará el tanque es catalogado como F de acuerdo a la normativa 
norteamericana, específicamente de acuerdo al ASCE 7. El Suelo F o estrictamente 
hablando el Sitio de Clase F de la norma norteamericana es: 
1. Suelos vulnerables a una falla potencial o colapso bajo cargas sísmicas como por 
ejemplo suelos licuables, arcillas de alta sensibilidad y suelos colapsibles cementados 
débilmente. 
2. Turbas48 o arcillas orgánicas con un espesor de estrato de H > 3 m. 
3. Arcillas de alta plasticidad con IP > 75 y un espesor de estrato H > 7.6 m. 
4. Arcillas blandas a medianamente rígidas con un espesor de estrato H > 37 m y 
resistencia al corte no drenada su < 0.5 kg/cm2. 
 
Como veremos en el punto 1. al analizar los estudios de suelo de La Pampilla, no hay 
punto que cumpla con alguno de los requisitos del API 650 para tener que hacer un estudio 
de sitio. 
Para el diseño sísmico del tanque se usará el Apéndice E del API 650. Este está pensado 
para poder ser usado directamente con la norma de cargas norteamericana ASCE 7, la 
misma que también contiene los lineamientos para el cálculo de las cargas sísmicas sobre 
distintas estructuras.  El ASCE 7 tiene un capítulo dedicado para el diseño 
sismorresistente de estructuras especiales como tanques y recipientes aunque haciendo 
referencia a las distintas normas especializadas para el diseño de las mismas, entre ellas 
el API 650. Un cálculo de los coeficientes sísmicos de la aceleración impulsiva y la 
aceleración convectiva se hará usando el API 650 y el ASCE 7 – 10 considerando la zona 
de alta sismicidad de California, que se puede considerar hasta cierto punto equivalente 
                                                 
48 Si bien de acuerdo a las buenas prácticas de ingeniería nunca se cimenta sobre turbas, puede haber estratos 
de turba a mayores profundidades del nivel de cimentación, tal vez hasta fuera del bulbo de presiones y 
estos estratos influirán en la respuesta general del depósito respecto a la vibración sísmica que llega al sitio 
a través de la roca. 
con la costa del Perú y de Chile en cuanto a las aceleraciones a las que son sometidas las 
estructuras. 
 
Las normas norteamericanas trabajan con mapas de zonificación de aceleraciones de 
respuesta espectral  mientras que normas como la peruana o la chilena trabajan con mapas 
donde figuran las máximas aceleraciones sísmicas efectivas o máximas aceleraciones del 
terreno efectivas A0 que, en el caso de la costa peruana o chilena, equivale a 0.4 g, al igual 
como lo era en el UBC de 1994 y 1997, año en que se publicó la última norma UBC.49  
Sin embargo el API 650 da unas ecuaciones alternativas para lugares fuera de los EE.UU. 
que usan la máxima aceleración efectiva A0 con las que se entra con A0 y se usa en general 
ecuaciones alternativas más o menos equivalentes. Hay que indicar que estas ecuaciones 
alternativas usan unos factores que dependen de las características de suelo asignadas por 
las normas norteamericanas. Acá vamos a introducir como comparación el factor de 
acuerdo a como asigna la norma peruana las características del suelo ya que por la 
similitud de los espectros de diseño entre la norma peruana y la norteamericana, no hay 
problema para hacer el intercambio, aunque estrictamente hablando estaríamos 
saliéndonos de la normativa del Apéndice E del API 650 para lugares fuera de los EE.UU.  
 
Por otro lado también haremos el cálculo de los coeficientes sísmicos de aceleración 
impulsiva y convectiva usando el espectro de la norma peruana E.030. Hay que indicar 
que estrictamente hablando la norma peruana es para edificios pero al tener un espectro 
de diseño el cual lógicamente contempla las respuestas de distintos periodos de vibración 
de un oscilador simple de un grado de libertad, se puede usar para ver la respuesta de los 
                                                 
49 Las respuestas espectrales y las aceleraciones del terreno son equivalentes y se relacionan por el factor 
2.5 de acuerdo al famoso reporte Reporte ATC – 3.06, “Tentative Provisions for the Development of 
Seismic Regulations for Buildings” (Disposiciones Tentativas para el Desarrollo de Regulaciones Sísmicas 
para Edificaciones) y que es lo que usan tanto la norma norteamericana como la peruana y la chilena. La 
norma chilena usa en realidad el factor 2.75, usado también en el UBC de 1988, el cual luego se redujo en 
posteriores ediciones al 2.5 recomendado por el Reporte ATC – 3.06. 
 
 
distintos periodos de los modos de vibración del tanque, obteniendo de esa manera 
respuestas de aceleración espectral.50  Además nuestro espectro de diseño es muy similar, 
como ya se ha dicho, al espectro de las normas norteamericanas como el que aparece en 
la norma de cargas norteamericana ASCE 7 para el caso de suelos de roca fisurada o 
compactos y rígidos como el cascajo de Lima y es el espectro de diseño del ASCE 7 que 
finalmente se usa para el diseño sísmico de estos tanques si estuviésemos en los EE.UU. 
En caso de otro tipo de suelos, el espectro de diseño peruano es más conservador. 
 
Como ya se ha indicado en el Capítulo II, los chilenos han desarrollado una norma 
específicamente para instalaciones industriales y en donde se contempla entre otras cosas 
el cálculo de las cargas sísmicas de estos tanques. Esta norma llamada “Diseño sísmico 
de estructuras e instalaciones industriales” y conocida simplemente como NCh 2369 se 
usará para calcular las cargas sísmicas de acuerdo a la normativa chilena.  
 
Asimismo se usará un espectro de respuesta de aceleraciones para la costa central del Perú 
de un sismo teórico de Magnitud Momento MW = 9.0 proporcionado gentilmente por el 
Dr. Juan Bariola B. Este espectro es para un hipotético sismo el cual se podría considerar 
como el sismo más fuerte ocurrido en Lima desde el sismo de 1746, que se considera tuvo 
una magnitud similar y que además produjo un tsunami que devastó El Callao. Por otro 
lado, en la ciudad de Lima  la mayoría de casas y construcciones  colapsaron o sufrieron 
grandes daños. Usando ese espectro y la normativa del API 650 se calcularán además las 
respuestas impulsivas y convectivas del tanque. No debemos olvidar que en el siglo 
                                                 
50 Como dijo un gran investigador del fenómeno sísmico y del diseño en concreto armado como Mete 
Sozen  respecto al comportamiento sísmico de edificios de concreto armado y el modelo del oscilador 
simple que nos da el espectro de respuesta del mismo para un determinado sismo de diseño y que se puede 
trasladar al caso de un tanque: “No obstante, el estudio de la respuesta de un sistema de un oscilador de un 
grado de libertad respecto al movimiento del terreno ha servido bien para organizar y proyectar la 
experiencia. A este respecto, el sistema de un oscilador de un grado de libertad tiene 2 ventajas supremas. 
Es fácil de implementar y difícil mas no imposible de creer que es una representación precisa de un 
edificio”. 
 
pasado Lima fue sacudida por 3 sismos importantes; el de 1940 de MW= 8.2; el de 1966 
de     MW = 8.1 y el de 1974 de MW = 8.1. 
 
 
1. El Suelo de la Refinería La Pampilla 
En ambos estudios de suelos  el suelo predominante fuera de la capa inicial es catalogado 
de acuerdo a la Sistema Unificado de Clasificación de Suelos (SUCS)51 como Arena Mal 
Graduada (SP), tratándose básicamente de una arena media a fina, lo cual no es un suelo 
precisamente malo; en general si está bien confinada y está lo suficientemente compacta, 
la arena es un suelo aceptable con fines de cimentación.  
 
Presentaremos a continuación algunos resultados del sondeo hecho hasta 8.45 m de 
profundidad y que usaremos para nuestro análisis. Lo usual con fines de cimentación es 
hacer un sondeo con una profundidad de hasta la mitad del diámetro del tanque. Esto se 
debe a que para un tanque de 14.40 m de altura lleno de agua hasta el nivel necesario para 
la prueba hidraúlica52 al menos 24 horas para ver su hermeticidad, el esfuerzo transmitido 
en la zona de contacto sería de 1.44 kg/cm2 si es que estuviese totalmente lleno; por otro 
lado sabemos de la Mecánica de Suelos que a una profundidad de la mitad del diámetro 
de una cimentación circular rígida se tiene un esfuerzo transmitido de aproximadamente 
el 60% del esfuerzo transmitido en la zona de contacto, es decir de alrededor de 0.8 kg/cm2 
que puede generar deformaciones hasta cierto punto relevantes en suelos blandos o poco 
densos. Esto se muestra en la siguiente figura 5.1. 
Si bien la mayor parte del tanque es una cimentación flexible (la membrana de acero por 
lo general de alrededor de 8 mm de espesor), la transmisión en la zona central del tanque 
                                                 
51 El Sistema Unificado de Clasificación de Suelos (SUCS) o Unified Soil Classification System (USCS por 
sus siglas en inglés) y que es una clasificación de suelos tan usada hoy en día, fue originalmente desarrollada 
por el investigador e ingeniero asutriaco emigrado a los EE.UU. Arthur Casagrande (1902 – 1981) en 1942 
para el  Airfield Classification System o Sistema de Clasificación para Campos de Aviación. 
52 Este nivel nunca llega hasta el borde del tanque, siempre es un poco menos. 
es muy similar al caso rígido. En el borde, al tener el anillo de cimentación rígido de 
concreto armado, la transmisión de esfuerzos se comporta en esa zona como la 
transmisión de una zapata rectangular continua donde la transmisión importante se da 
hasta una profundidad de 2B debajo del fondo de cimentación, siendo B el ancho de la 
zapata.53 
 
Fig. 5.1. Bulbo de transmisión de esfuerzos en una cimentación redonda rígida. En la 
figura b= r.  De: Fang, Hsai – Yang. “Foundation Engineering Handbook”. Van 
Nostrand Reinhold. Segunda Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 1991. 
 
 
En la figura que sigue se muestra el perfil de asentamiento de estos tanques de acero 
donde debido a la enorme flexibilidad de su cimentación el perfil de asentamiento es 
parabólico como se muestra en la siguiente figura y siguiendo el patrón de los esfuerzos 
transmitidos debido a la carga del fluido. Si la cimentación fuese una losa lo 
suficientemente rígida el asentamiento sería uniforme. 
                                                 
53 Si bien esto es para una cimentación rectangular recta, la curvatura del tanque es lo suficientemente 
pequeña para poder suponerla recta. 
 Fig. 5.2. Perfil de asentamiento de un tanque de acero al tener una cimentación 
totalmente flexible. De: Coduto, Donald. “Foundation Design. Principles and 
Practices”. Prentice Hall Inc. Segunda Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2001. 
 
 
Sin embargo para el alcance de este trabajo se considerará el estudio como válido y 
suficiente y los valores de capacidad portante de uno de los estratos se usarán para la 
determinación del ancho del anillo de cimentación. 
 
A continuación el perfil estratigráfico del estudio de suelos que se efectuó hasta los 8.45 
m de profundidad, donde para poder ser considerado un perfil estratigráfico completo 
faltaría la representación mediante dibujos de las características de cada suelo. 
 
 
 
 
 
 
 
 
   
TANQUE DE ACERO 
Perfil de Asentamiento 
Profundidad 
(m) 
Descripción del Material 
Clasificación 
SUCS 
Nº de Golpes N del 
Ensayo de Penetración 
Standard SPT 
– 1.00 
Relleno contaminado de color 
beige, húmedo, con gravillas, 
con arenas limosas no 
plásticas, en estado 
semicompacto 
Relleno - 
1.00 – 1.80 
Arena limosa de color beige 
semicompacta 
 
SM - 
1.80 – 2.00 
Suelo arenoso con limos, de 
color beige, en estado 
semicompacto 
SP - SM - 
2.00 – 3.00 
Suelo arenoso de grano fino, 
de color beige, parcialmente 
húmedo, en estado compacto a 
semicompacto 
SP - SM 40 
3.00 – 4.00 
Suelo arenoso de color beige, 
parcialmente húmedo, en 
estado semicompacto. 
SP 46 
4.00 – 5.00 
Arena de grano fino, color 
beige, en estado denso, no 
plástica. 
SP 45 
5.00 – 6.00 
Arena de color beige plomizo, 
de grano fino con gravillas 
pequeñas, no plástica, en 
estado compacto. 
SP 43 
6.00 – 7.00 
Arena de grano fino, color 
beige plomizo, en estado seco, 
denso, no plástica. 
SP 44 
7.00 – 8.00 
Suelo arenoso denso, de color 
beige plomizo, en estado seco, 
no plástico. 
SP 50 
8.00 – 8.45 
Suelo arenoso, de color beige 
plomizo, con lentes de 
gravillas pequeñas y arenas de 
grano grueso, muy compacto. 
SP 57 
 
Todos los estratos dejan pasar el 100% de la muestra en la malla Nº 10    (2.0 mm de 
abertura), por lo que las arenas son predominantemente medias a finas. Como es de 
esperarse, ningún estrato presenta Límite Líquido ni Límite Plástico y por ende no 
presentan plasticidad alguna. 
 
El estrato entre los 3.00 y los 4.00 metros fue analizado en detalle con los siguientes 
resultados:  
 Angulo de fricción interna: Φ = 30º 
 Peso Volumétrico: 1.62 gr/cm3 
 Capacidad Portante: qad = 1.50 kg/cm2 con un Factor de Seguridad de 3 para 
condiciones estáticas. 
 
2. El Factor de Importancia del Tanque 
Antes de proceder a hacer los cálculos respectivos de acuerdo a cada norma así como 
con el espectro de aceleraciones para la costa central del Perú de un hipotético sismo 
de MW = 9.0, se tiene que considerar el Factor de Importancia I a considerar para el 
tanque, factor con el que en las distintas normas modernas se puede amplificar la 
carga sísmica de diseño básica. La idea de esto es hacer diseños más conservadores 
para estructuras consideradas esenciales, como por ejemplo en el caso de colegios, 
hospitales o estaciones de bomberos, donde las mismas deben de ser diseñadas para 
soportar un sismo 50% más fuerte que el sismo de diseño de acuerdo a la normativa 
norteamericana y peruana, es decir, su Factor de Importancia es de 1.5 y es justamente 
el responsable del aumento de la carga sísmica de diseño en 50%. 
 
Si bien la norma norteamericana ASCE 7 – 10 dice algo respecto a estos tanques así 
como la norma chilena NCh 2369, nos basaremos en la clasificación de importancia 
que da el API 650. En el Cometario al Apéndice E del API 650, en el Apéndice EC, 
el API da unas definiciones muy claras para poder catalogar la importancia del tanque 
y poder asignarle un Factor de Importancia I. Así tenemos tanques pertenecientes a 
diferentes Grupos de Uso Sísmico (SUG de acuerdo a sus siglas en inglés) los cuales 
de acuerdo al API 650 son 3. 
 
 
Grupo de Uso Símico III (SUG III): 
Son tanques cuya función se considera esencial (i.e. crítica) en su naturaleza para la 
seguridad pública o tanques que almacenen productos que pueden ser de alto riesgo 
para el público si es que se presentara alguna fuga y no poseen un sistema secundario 
de control o protección.54 Por ejemplo tanques que prestan algún tipo de servicio a las 
facilidades mencionadas en los puntos siguientes pueden ser considerados como SUG 
III salvo que haya una fuente alternativa o redundante: 
 Estaciones de bomberos, rescate o policía. 
 Hospitales y centros de emergencia. 
 Estaciones de generación de energía y otras empresas de servicio público 
requeridas como facilidades de respaldo para facilidades del SUG III. 
 Centros de comunicación considerados esenciales. 
 Tanques que almacenen productos que pueden ser de alto riesgo para el público 
si es que se presentara alguna fuga y no poseen un sistema secundario de control 
o protección. 
 Facilidades de producción, distribución o tratamiento de agua requeridas para el 
combate de incendios en zonas de dominio público. 
 
Es poco probable que tanques de almacenamiento de hidrocarburos en plantas de 
almacenamiento, refinerías y otras facilidades industriales sean clasificadas como 
SUG III, salvo que haya circunstancias muy extremas. 
 
Grupo de Uso Símico II (SUG II): 
Los tanques asignados a este grupo deberían continuar operativos después de un 
evento sísmico para el bienestar público; también son tanques que poseen un riesgo 
moderado hacia el público en caso de una fuga de producto y no poseen un sistema 
                                                 
54 Es decir muros de contención llamados pretiles o simplemente cubetos en el Perú. 
secundario de control o protección. Por ejemplo tanques que prestan algún tipo de 
servicio como los mencionados en los puntos siguientes pueden ser considerados 
como Grupo de Uso Sísmico II salvo que haya una fuente alternativa o redundante: 
 Estaciones de generación de energía y otras facilidades de interés público que no 
estén incluidas en el SUG III. 
 Facilidades de agua y tratamiento de agua requeridas para tratamientos primarios 
y de desinfección de agua potable. 
 
Grupo de Uso Símico I (SUG I): 
El SUG I es la clasificación más común. Por ejemplo tanques que sirven en las 
siguientes aplicaciones pueden ser asignados como SUG I. 
 Tanques de almacenamiento en terminales o áreas industriales aisladas del acceso 
público y que tienen sistemas de prevención secundario ante derrames. 
 Tanques que no tienen un sistema de prevención secundario ante derrames pero 
que se encuentran lo suficientemente alejadas de áreas de acceso público de tal 
manera que el peligro es mínimo. 
 
Así tenemos los siguientes Factores de Importancia de acuerdo a la clasificación del 
API 650. 
 SUG I SUG II SUG III 
Factor de 
Importancia I 
1.0 1.25 1.5 
 
Evidentemente este tanque emplazado dentro de la Refinería La Pampilla, que tiene 
un sistema secundario de prevención de derrames como es un cubeto con una manta 
de geomembrana en su interior y además se encuentra aislado del acceso público, 
debería ser asignado como SUG I con un Factor de Importancia de 1.0. Tal vez si se 
quieren tomar factores de seguridad adicionales se podría considerar al tanque como 
SUG II con un Factor de Importancia de 1.25, pero por ningún motivo más. Por otro 
lado, en vista que el diseño sísmico supone que se va a producir el sismo de diseño, 
que es un sismo bastante fuerte dicho sea de paso55, y que ocurrirá cuando el tanque 
se encuentre en el máximo nivel de llenado posible y al ser  de por sí esta 
simultaneidad una posibilidad poco probable, se determinó considerar para el diseño 
del tanque el Factor de Importancia I igual a 1.0. 
 
3. Cálculo de las Cargas Sísmicas de acuerdo a la norma 
norteamericana ASCE 7 – 10  
De acuerdo a la normativa norteamericana un suelo que en los últimos 30 metros 
presenta un valor de N del Ensayo de Penetración Estándar de       15 ≤ N ≤ 50 es 
clasificado como D. Si bien no se han analizado los últimos 30 metros del estrato, 
podemos decir que muy probablemente estas condiciones a partir de los 2 metros con 
valores de N ≥ 40 se mantengan y hasta tal vez el suelo mejore de presentarse una 
mayor cantidad de gravas. Siendo así, los valores de los coeficientes de sitio Fa  de 
periodo corto      (0.2 segundos) y Fv de periodo largo (1.0 segundos)  son para el caso 
de aceleraciones espectrales de acuerdo al Máximo Sismo Considerado de    SS > 1.25 
y S1 > 0.5
56 los siguientes: 
 
                                                 
55 En el caso de los EE.UU., al igual que en el Perú y Chile hasta cierto punto, se parte básicamente de que 
se trata del máximo sismo posible que puede ocurrir en 50 años con una probabilidad de ser excedido en 
10% y que equivale a un periodo de retorno de 475 años. El caso chileno lo toma un poco distinto al peruano 
y norteamericano, aunque se puede considerar básicamente un caso idéntico. 
56 Estamos considerando aceleraciones máximas típicas para el caso de California siempre y cuando nos 
encontremos a más de 15 km de la falla, lo cual ocurre en este caso, dado que el plano potencial de ruptura, 
que es la zona de contacto entre la Placa de Nazca y la Placa Sudamericana está por lo menos a 30 km de 
distancia en el caso de un sismo de gran magnitud en la zona central del Perú como es la ciudad de Lima. 
De acuerdo a la normativa norteamericana estas aceleraciones consideradas para California del Máximo 
Sismo Considerado (que antes se designaba como Máximo Sismo Capaz o Máximo Sismo Creíble) y que 
equivale al máximo sismo que puede ocurrir en 50 años con una probabilidad de ser excedido en 2% genera 
aceleraciones espectrales de periodo corto (0.2 s) y de periodo largo (1.0 s) de    SS = 1.5 g y S1 = 0.6 g 
respectivamente y que se pueden considerar de manera equivalente para la costa peruana. 
 Fa = 1.0 
Fv = 1.5 
  
Luego, de acuerdo a la normativa norteamericana tenemos: 
El parámetro del espectro de aceleración de respuesta para periodo corto (0.2 s) SMS:  
SMS = FaSS 
El parámetro del espectro de aceleración de respuesta para periodo largo (1.0 s) SM1:  
SM1 = FvS1 
y reemplazando valores tenemos: 
SMS = 1.0 · 1.5 = 1.5 g 
SM1 = 1.5 · 0.6 = 0.9 g 
Luego nuestras aceleraciones espectrales de diseño son: 
 
Aceleración espectral de diseño de periodo corto (0.2 s) SDS: 
SDS = 
2
3
 SMS = 
2
3
 · 1.5 = 1.0 g 
 
Aceleración espectral de diseño de periodo largo (1.0 s) SD1: 
SD1 = 
2
3
 SM1 = 
2
3
 · 0.9 = 0.6 g 
 
Con estos valores de aceleración espectral y usando a partir de ahora el Apéndice E 
del API 650 podemos calcular las aceleraciones impulsiva y convectiva del tanque. 
Hay que indicar que la norma ASCE 7 también tiene fórmulas de cálculo de distintas 
fuerzas sísmicas para el caso de tanques de este tipo y otro tipo de recipientes siendo 
varias de estas fórmulas las mismas, pero es finalmente el API 650 el mandatorio para 
el diseño sismorresistente de estos tanques. 
 
Calculando el periodo convectivo TC del Tanque para poder calcular luego la altura 
de llenado del mismo según la altura libre necesaria por el oleaje: 
TC =  1.8 KS √𝐷 
donde: 
D: Diámetro nominal del tanque, en m. 
KS =  
0.578
√𝑡𝑎𝑛ℎ(
3.68𝐻
𝐷
)
 
 
En esta ecuación se introduce una altura tentativa del nivel del fluido el cual nos da 
un valor KS que se usa luego para calcular el periodo convectivo TC y poder calcular 
luego la altura del oleaje. Con esa altura calculada se hace una segunda iteración que 
por lo general nos lleva a la altura definitiva de llenado del tanque y por ende de la 
altura libre necesaria entre la superficie de llenado máxima del líquido y el borde 
superior del cilindro para que se pueda generar el oleaje sin problemas en caso de un 
sismo. 
 
Considerando una altura libre por oleaje de 1.00 m por lo que H = 13.40 m, tenemos: 
KS =  
0.578
√𝑡𝑎𝑛ℎ(
3.68· 13.40
21
)
 
KS = 0.583 
 
TC  = 1.8 · 0.583 · √21 
TC = 4.81 s 
 
Calculando la altura libre necesaria por el oleaje: 
δS = 0.5DAf 
 
Seguidamente hay 2 fórmulas para calcular Af. Una si es que TC ≤ 4 y otra si TC > 4. 
Como estamos en el caso en que TC > 4, entonces se usa la ecuación para el cálculo 
de Af de: 
Af = KSD1I (
4
𝑇𝑐 
2) 
donde: 
K: Coeficiente para ajustar la aceleración espectral de 5% de amortiguamiento a 0.5% 
de amortiguamiento debido a que es el amortiguamiento considerado para el periodo 
convectivo según lo visto en el Capítulo II. Este factor de ajuste se toma igual a 1.5. 
Af = 1.5 · 0.6 · 1.0 · (
4
4.812
) = 0.156 
luego: 
δS = 0.5 · 21 · 0.156 = 1.64 m 
 
Teóricamente la altura libre necesaria para el oleaje es de 1.64 m; sin embargo el API 
650 permite reducir esta altura en 30% para el caso de tanques catalogados como SUG 
I y SUG II. Así la altura libre definitiva es: 
0.7 δS = 0.7 · 1.64 = 1.15m 
 
Calculando nuevamente el periodo convectivo con la nueva altura de llenado de H = 
13.25 m (14.40 – 1.15):  
KS =  
0.578
√𝑡𝑎𝑛ℎ(
3.68· 13.25
21
)
 
KS = 0.584 (apenas varió una unidad en el último decimal) 
 
La variación es tan pequeña y en vista que se usan valores simples y redondeados para 
la altura libre para el oleaje deberíamos dejar los cálculos allí que por lo demás son 
suficientemente precisos para fines de ingeniería, sin embargo si los continuamos 
obtendríamos los siguientes resultados: 
TC = 4.82 s (antes 4.81 s, con lo que la diferencia es despreciable para 
fines de ingeniería) 
Af = 0.155 (antes 0.156) 
0.7 δS =  1.14 m ≈ 1.15 m (se mantiene igual) 
 
Por lo tanto el periodo convectivo TC se puede considerar de 4.81 s o 4.82 s y la altura 
de llenado máxima del tanque es de 13.25 m, dejando una altura libre para el oleaje 
de 1.15 m y con lo cual la capacidad real del tanque es de 28,867 barriles, que está 
dentro del 5% de margen de variación usual y permitido. 
 
Calculando ahora la Aceleración Impulsiva la cual es por lo general la principal carga 
lateral de volteo por sismo que actúa sobre un tanque57 y que se considera actúa sobre 
toda la estructura del tanque y la parte impulsiva del líquido. 
Ai = SDS (
𝐼
𝑅𝑤𝑖
) ; Ai ≥ 0.007 
donde: 
RWi: Es el factor de modificación de la respuesta sísmica impulsiva. El API 650 
considera que es igual a 4 si el tanque está anclado mecánicamente a la cimentación 
y 3.5 si no lo está. Es interesante notar que una norma similar como es la AWWA 
D10058 es más conservadora, dando valores de 3 y 2.5 respectivamente. Vemos pues 
que en el caso de no tener el tanque anclado mecánicamente la verificación del volteo 
y el posible levantamiento son más estrictos al reducir en menor proporción la carga 
sísmica, lo cual es lógico y funge como un factor de seguridad adicional. Por otro lado 
esta reducción se debe a que en un tanque mecánicamente anclado hay mayores 
puntos donde se puede producir una disipación de la energía sísmica por 
deformaciones inelásticas. 
 
Debemos indicar además que así como la Aceleración Convectiva AC tiene otra 
amortiguación que la Aceleración Impulsiva Ai (0.5% contra 5% de la crítica), el 
factor de modificación de la respuesta sísmica convectiva RWC también es distinto, 
siendo su valor de 2 tanto para un tanque anclado mecánicamente como uno 
simplemente apoyado. Para el factor RWC la AWWA D100 también da valores un 
poco más conservadores, siendo los mismos de 1.5 para tanques tanto anclados 
mecánicamente como no anclados. Este factor RWC es bastante menor al RWi ya que la 
aceleración impulsiva es la que realmente puede generar deformaciones inelásticas en 
                                                 
57 Aunque como hemos dicho en el Capítulo II eso dependerá tanto del valor de la aceleración convectiva 
AC que le asigne una determinada norma a estos tanques así  como de la relación de esbeltez D/H.  
58 Que como ya lo hemos dicho es la norma equivalente en los EE.UU. para el diseño de tanques de acero 
soldado apoyados sobre el suelo pero para almacenamiento de agua y que son finalmente tanques idénticos 
a estos del API 650. 
la estructura del tanque, mientras eso no es esperado de manera importante en el modo 
convectivo.  
 
Así tenemos para la aceleración impulsiva de acuerdo a la norma de cargas 
norteamericana ASCE 7 para un tanque común sin amplificación por razones de 
importancia anclado mecánicamente es: 
Ai = 1.0 · (
1
4
) = 0.25 g 
Estamos considerando que el tanque está anclado mecánicamente ya que debido a su 
esbeltez (D/H = 1.58), muy probablemente necesite anclaje mecánico. Además con 
ese nivel de esbeltez la masa impulsiva del fluido, que es la que experimenta las 
mayores aceleraciones, es aproximadamente el doble de la masa convectiva, tal cual 
se puede ver en la figura 2.11 del Capítulo II. Si con esta carga sísmica no lo 
necesitara, entonces se hace la verificación posterior usando el valor de RWi = 3.5. 
 
Para el cálculo de la Aceleración Convectiva AC el Apéndice E del API 650 da 2 
ecuaciones. Una si TC > TL y otra si TC ≤ TL. TL es llamado Periodo de Transición de 
Periodo Largo y existe no solamente en el API 650 sino que es parte de toda la 
normativa norteamericana de diseño sismorresistente.  En este valor del periodo el 
espectro de aceleraciones59 de diseño norteamericano cambia de forma haciendo su 
caída un poco más pronunciada, según se puede apreciar en la figura 5.3. Hasta ese 
punto el espectro de diseño peruano es similar al norteamericano para suelos rígidos 
y/o compactos (suelo S1 similar a SB y SC), pero no tiene ese punto de cambio en su 
espectro.  
 
                                                 
59 Que en realidad es de pseudoaceleraciones debido a que las aceleraciones no son medidas directamente, 
sino obtenidas indirectamente al poderse medir la deformación de un típico sistema de un oscilador simple 
consistente en una masa unida a un resorte; conociendo la masa, la constante de rigidez del resorte k y el 
desplazamiento del sistema Δ usamos la simple relación ma = kΔ. 
Si bien TL tiene distintos valores dentro de distintas zonas de los EE.UU. que son 4, 
6, 8, 12 y 16, el API 650 indica que para sitios fuera de los EE.UU. este valor TL sea 
tomado igual a 4. Sin embargo, las zonas de alta sismicidad de California tienen 
valores de 8 y 12 y las zonas de alta sismicidad de Alaska tienen valores de 12 y 16 
por lo que en teoría para el Perú y Chile, siendo zonas de una alta sismicidad al igual 
que California o Alaska, este valor debería ser mínimo de 8 o 12. Tomar TL = 4 es en 
principio menos conservador, pero seguiremos las pautas exigidas por el API 650 
haciendo los cálculos considerando TL = 4. De todas maneras haremos una 
comparación suponiendo TL =  8 o 12 (con lo que se usa la otra ecuación para TC ≤ 
TL) para ver la diferencia en las componentes convectivas. La diferencia puede ser 
más o menos relevante, dependiendo de la participación de la masa convectiva en la 
carga lateral total del tanque, que depende por un lado de la relación de esbeltez D/H 
del tanque así como de la aceleración convectiva en sí que es variable según los 
códigos de diseño que se usen. 
 
 
Fig. 5.3. Espectro de aceleraciones de la norma norteamericana donde se ve además 
los valores SDS, SD1, TL, etc. De: American Society of Civil Engineers ASCE. 
“ASCE/SEI 7 – 10. Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures”. 
American Society of Civil Engineers. Primera Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2010. 
 
 
Siguiendo el API 650, con TC > TL (TL = 4), se usa la ecuación para el cálculo de AC 
de: 
AC = KSD1(
4
𝑇𝑐
2) (
𝐼
𝑅𝑤𝑐
)   ≤ Ai 
AC = 1.5 · 0.6 (
4
4.822
) (
1
2
) = 0.077 g 
 
 
Si usáramos TL igual a 8 o 12 como en California, se usaría la ecuación para TC ≤ TL 
la cual es: 
AC = KSD1(
1
𝑇𝑐
) (
𝐼
𝑅𝑤𝑐
)   ≤ Ai 
AC = 1.5 · 0.6 (
1
4.82
) (
1
2
)  = 0.093 g 
 
Al hacer esto que creemos es lo correcto a pesar de ya no seguir estrictamente al API 
650, aumentamos la aceleración convectiva AC en 20%.  
 
Entonces usando la norma norteamericana ASCE 7 – 10 y el API 650 se obtienen los 
siguientes coeficientes sísmicos de aceleraciones con fines de diseño suponiendo el 
tanque en las zonas de alta sismicidad de California y que podrían ser aplicables al 
caso de nuestro tanque ubicado en la Refinería La Pampilla: 
 
Ai = 0.25 g 
AC = 0.077 g  ó  0.093 g 
 
 4. Cálculo de las Cargas Sísmicas de acuerdo a la norma 
peruana E.030 
La norma peruana no trabaja directamente con aceleraciones espectrales con 5% de 
amortiguamiento del crítico como la actual norma norteamericana, sino con Máximas 
Aceleraciones Efectivas A0 como lo hacía hasta 1997 la más popular norma de diseño 
sismorresistente de edificios y estructuras comunes de los EE.UU., el UBC 1997. Esta 
aceleración máxima efectiva tiene el valor de 0.4 g para la costa peruana que incluye 
por supuesto Lima y El Callao. Para estos casos como el nuestro o también como el 
chileno que también trabaja sobre la base de la máxima aceleración efectiva A0, el 
API 650 da unas ecuaciones alternativas equivalentes:  
SS = 2.5 SP 
S1 = 1.25 SP 
donde: 
SS y S1 son, como en la norma norteamericana y que se ha utilizado para hacer los 
cálculos para las cargas sísmicas en el punto 1, las aceleraciones espectrales para un 
5% de amortiguamiento del Máximo Sismo Considerado60 para un periodo de 
oscilación fundamental de 0.2 s y 1.0 s respectivamente. 
SP: Aceleración máxima efectiva A0. 
 
De esa manera para el caso peruano tenemos  siguiendo el API 650: 
                                                 
60 Esto no es así para el caso peruano, ya que la aceleración máxima efectiva A0 del Máximo Sismo 
Considerado es equivalente a 0.6 g y no a 0.4 g, considerando que nuestras normas están basadas en las 
norteamericanas, específicamente California. Es decir, nuestro valor ya está reducido a 
2
3
 como al hacer el 
cálculo siguiendo el ASCE 7 para reducir la carga sísmica al llamado Sismo de Diseño. Esto está de acuerdo 
a la aceleración que presentaba el UBC de 1997. Sin embargo esto es luego “corregido” al no tener que 
reducir las cargas sísmicas en 
2
3
 como si se hace al usar el ASCE 7. 
SS = 2.5 · 0.4 g = 1.0 g 
S1 = 1.25 · 0.4 g = 0.5 g 
 
Con estos valores, siguiendo estrictamente el procedimiento del API 650 para lugares 
sísmicos fuera de los EE.UU.,  entramos a las tablas del ASCE 7 (que dicho sea de 
paso también están reproducidas en el Apéndice E del API 650) para obtener los 
coeficientes de sitio Fa y Fv de acuerdo al tipo de suelo. Como ya lo vimos en el punto 
anterior, el suelo es catalogado como Suelo D. Así obtenemos: 
Fa = 1.1 
Fv = 1.5 
y entonces calculamos las aceleraciones impulsiva y convectiva respectivamente.  
 
Luego la Aceleración Impulsiva es: 
Ai = 2.5QFaS0 (
𝐼
𝑅𝑤𝑖
) 
donde: 
Q: Es el factor que escala el Máximo Sismo Considerado con el Sismo de Diseño y 
que si se usa el ASCE 7 es 
2
3
 ; caso contario se toma igual a la unidad.61 
S0: Máxima aceleración de respuesta espectral en el periodo cero, que es equivalente 
a la máxima aceleración efectiva A0. 
 
Reemplazando valores tenemos:  
                                                 
61 Esta es la “corrección” de la que hablamos en la Nota a Pie de Página Nº 14. 
Ai = 2.5 · 1 · 1.1 · 0.4 · (
1
4
) = 0.275 g 
 
Si en vez de usar el factor Fa = 1.1 usáramos lo que obtenemos con el Factor Suelo 
de nuestra norma podríamos sustituir Fa por el Factor Suelo S de acuerdo a como lo 
considera la norma peruana. 
 
De acuerdo a nuestra norma E.030, el suelo que hemos analizado inicialmente podría 
ser catalogado como S2 o S3. Para poder darle la asignación correcta de acuerdo a la 
norma E.030, nos apoyaremos en una información obtenida de un sondaje hecho en 
la Refinería La Pampilla en el que se halló la roca basal a 67 m de profundidad. 
Tratándose entonces de un suelo granular con valores N del ensayo SPT > 30 y en 
vista de tener menos de 100 m de espesor62, se trata de un suelo S2 el cual tiene un 
Factor Suelo igual a 1.2. Usando ese valor en la ecuación anterior obtenemos el 
Coeficiente Sísmico de la Aceleración Impulsiva Ai de: 
Ai = 2.5 · 1 · 1.2 · 0.4 · (
1
4
) = 0.30 g 
 
Ahora si usáramos el espectro de diseño de la norma E.030 obtendríamos para el 
Coeficiente Sísmico el mismo resultado, ya que la aceleración impulsiva sería: 
V = 
ZUCS
R
 
donde: 
Z = 0.4 g 
U = 1.0 
                                                 
62 Y como ya se ha dicho, suponiéndolo con una cierta uniformidad en cuanto a granulometría y densidad 
según lo hallado en esos primeros 8.45 m. 
S = 1.2 
R = 4 
C = 2.5 (
𝑇𝑝
𝑇
) ≤ 2.5. Con TP = 0.6 para un suelo S2. Para hallar C necesitaríamos 
conocer el periodo impulsivo Ti (T en la ecuación) del 
tanque. Este hasta ahora no ha sido calculado ya que 
depende entre otras cosas del espesor de cada una de 
las planchas que conforman el anillo del tanque y que 
finalmente influye en la rigidez de todo el tanque. Sin 
embargo como ya se ha indicado en el Capítulo II, el 
periodo impulsivo de este tipo de tanques y que es el 
periodo corto, está alrededor de los 0.20 s. Tanques 
muy esbeltos (D/H bajos o H/R altos) raramente 
superan los 0.30 s y tanques con bajas relaciones de 
esbeltez (D/H altos o H/R bajos) pueden llegar a estar 
entre los 0.10 s y los 0.15 s. Entonces sabiendo que el 
periodo impulsivo Ti del tanque estará entre los 0.10 s 
y los 0.30 s, nuestro valor de C será de 2.5. 
 
Nuestra ecuación final sería: 
V =  
0.4·1·2.5·1.2
4
  = 0.30 g = Ai 
 
La similitud se debe a que el espectro que usa el API 650 para el cálculo de la 
aceleración impulsiva de bajo periodo es el espectro norteamericano genérico para 
cualquier tipo de estructura y el espectro de la norma peruana para edificios es 
idéntico al norteamericano y por ello se puede usar sin problemas para la aceleración 
impulsiva.  
 
En teoría  ya no hay necesidad de calcular el periodo convectivo TC que es único ya 
que depende exclusivamente de la geometría del tanque y el nivel de llenado del 
producto y podríamos tomar el valor de 4.82 s que calculamos en el punto 1, la altura 
de llenado del tanque sí podría variar ya que depende a su vez de la aceleración 
espectral de diseño en el periodo igual a 1 s denotada por SD1 para el caso de trabajar 
con aceleraciones espectrales de diseño como lo hace la norma norteamericana ASCE 
7. Si se trabaja con aceleraciones máximas efectivas A0 del terreno como en el caso 
de Perú y Chile, el API 650 da una fórmula alternativa donde se calcula un valor TS. 
Este valor TS  es definido por el API 650 como:  
TS = 
𝐹𝑣 𝑆1
𝐹𝑎 𝑆𝑠
 
TS = 
1.5·0.5
1.1·1.0
 = 0.68 s 
 
El API 650 no indica que es este valor, pero si lo analizamos vemos que es un valor 
que relaciona las componentes de la aceleración de periodos más largos    (1 s) con 
los componentes de la aceleración de periodos cortos    (0.2 s).  
 
Si bien el periodo convectivo y la consiguiente aceleración convectiva AC no tiene 
mayor participación en la respuesta sísmica del tanque, calcularemos el periodo y la 
aceleración convectiva con el método alternativo propuesto por el API 650 para países 
como el nuestro en donde se trabaja aún con aceleraciones máximas efectivas del 
terreno por ser este en primer lugar un trabajo de investigación. Usando la altura de 
llenado de H = 13.25 m encontrada previamente de acuerdo al ASCE 7 obtenemos 
nuevamente: 
 
KS =  
0.578
√𝑡𝑎𝑛ℎ(
3.68· 13.25
21
)
 
KS = 0.584 
TC  = 1.8 · 0.584 · √21 
TC = 4.82 s 
 
Donde viene la pequeña diferencia sería al momento del cálculo de Af con la ecuación 
alternativa del API 650 al usar la máxima aceleración efectiva A0 o S0 como la denotan 
las normas norteamericanas para el caso en que TC > 4.  
Af = 2.5KQFaS0I (
4𝑇𝑠
𝑇𝑐
2) 
Af = 2.5 · 1.5 · 1 · 1.1 · 0.4 · 1 (
4·0.68 
4.822
)  =  0.193 
luego: 
δS = 0.5 · 21 · 0.193 = 2.03 m 
y:  0.7 δS = 0.7 · 2.03 = 1.42 ≈ 1.40 m. 
 
Sin embargo con esta altura libre de oleaje que significaría una altura de llenado de H 
= 13.00 m, el valor KS a 3 decimales no cambia (0.584) y por lo tanto el periodo 
convectivo TC sigue siendo el mismo e igual a 4.82 s. El hecho que KS no cambie de 
valor se debe al hecho que para relaciones de esbeltez D/H de hasta aproximadamente 
1.5, su valor es prácticamente constante. Esto se muestra en la siguiente figura:  
 
 Fig. 5.4. American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009 
 
Por otro lado la diferencia en la altura libre para el oleaje se debe a que ese valor TS 
es una aproximación de lo que se calcula con la normativa norteamericana ya que 
relaciona de alguna manera la respuesta de periodo largo (1.0 s) con la respuesta de 
periodo corto (0.2 s). En realidad se podría usar un valor SD1 del espectro de la norma 
peruana63 y por el parecido de nuestro espectro al de las normas norteamericanas 
obtendríamos valores similares. SD1 para un suelo S2 es 0.6, al igual que el SD1 del 
cálculo del punto anterior con la norma norteamericana que era igual a 0.6. Con este 
valor obtendríamos la misma altura libre para el oleaje usando la fórmula para la 
normativa norteamericana por lo mantendremos la altura libre necesaria para el oleaje 
en H = 1.15 m. 
 
Calculando finalmente la aceleración convectiva AC también con una fórmula 
alternativa al usar la aceleración máxima efectiva del terreno A0 para el caso que TC 
> TL = 4 tenemos: 
                                                 
63 Que viene a ser la aceleración de respuesta espectral en el periodo de 1 s. 
AC =  2.5KQFaS0 I (
4𝑇𝑠
𝑇𝑐
2) (
𝐼
𝑅𝑤𝑐
) ≤ Ai 
AC =  2.5 · 1.5 · 1 · 1.1 · 0.4 · 1 (
4·0.68
4.822
) (
1
2
) = 0.097 g 
 
Si cambiamos el suelo Fa por el suelo S2
64 entonces obtenemos:  
AC =  2.5 · 1.5 · 1 · 1.2 · 0.4 · 1 (
4·0.68
4.822
) (
1
2
) = 0.105 g 
 
Entonces para el caso peruano se obtienen los siguientes coeficientes sísmicos de 
aceleración con fines de diseño: 
 
Caso usando las fórmulas alternativas del API 650 para zonas fuera de los EE.UU. y 
usando solamente el Apéndice E del API 650: 
 
Ai = 0.275 g 
AC = 0.097 g 
Caso usando las fórmulas alternativas del Apéndice E del API 650 para zonas fuera 
de los EE.UU. pero con el parámetro del suelo S2 de nuestra norma E.030 en vez del 
suelo D obtenido con la norma norteamericana: 
Ai = 0.30 g (9% mayor) 
AC = 0.105 g (8% mayor) 
                                                 
64 Que, una vez más, no está contemplado hacerlo en el API 650 pero es posible dada la similitud de los 
espectros de las normas norteamericana y peruana. 
Finalmente si en vez de usar la ecuación de TC > TL, donde TL es igual a 4 y usáramos 
la ecuación para TC ≤ TL con TL igual a 8 o 12 como en California y que sería lo lógico 
para el caso peruano, entonces obtendríamos como aceleraciones convectivas 
alternativas, ya que la aceleración impulsiva no se ve afectada por esto, de: 
AC = 0.116 g, para el caso de usar el suelo Fa siguiendo al API 650, 
que representa 20% mayor carga. 
AC = 0.127 g, para el caso de usar el suelo S2 de nuestra norma, que 
representa 20% mayor carga que el caso de suelo S2 y TL = 4 
y 30% mayor carga si se usa el factor de suelo Fa de acuerdo 
al API 650 y TL = 4. 
Asimismo, podríamos usar nuestro espectro para calcular AC y multiplicarlo por 1.5 
para pasar de un amortiguamiento del 5% a uno de 0.5%. En este caso nuestro valor 
de C sería: 
C = 2.5 (
𝑇𝑝
𝑇
) ≤ 2.5. Con TP = 0.6 para un suelo S2 y T = 4.82 s 
C = 0.31 
luego: 
AC = V  =  
0.4·1·0.31·1.2
2
  ·  1.5 = 0.112 g ≈ 0.127 g   (12% de diferencia) 
5. Cálculo de las Cargas Sísmicas de acuerdo a la norma 
chilena NCh 2369 
Usando también el método alternativo del API 650 para zonas fuera de los EE.UU. 
para el caso que diseñemos este tanque de acuerdo a la norma chilena, obtendríamos 
exactamente los mismos resultados que con la norma peruana, ya que los chilenos 
trabajan al igual que nosotros con una Aceleración Máxima Efectiva A0 del terreno de 
0.4g. 
 
Sin embargo la norma chilena por tener un espectro un poco distinto al del 
norteamericano y por ende el peruano, no hay un factor de suelo S que podamos 
sustituir directamente por Fa en la ecuación anterior como en el caso del cálculo para 
el caso peruano. Por otro lado los chilenos desarrollaron su norma NCh 2369 para 
calcular el coeficiente sísmico el cual está relacionado con el espectro chileno y que 
finalmente es la norma desarrollada por los chilenos específicamente para 
instalaciones industriales que incluye el diseño sísmico de estos tanques. Así tenemos: 
C = 
2.75 𝐴0
𝑔 𝑅
 (
𝑇´
𝑇∗
)
𝑛 
(
0.05
𝜉
)
0.4 
 
donde: 
C: Coeficiente sísmico  
A0: Aceleración efectiva máxima igual a 0.4 g. 
T´, n: Parámetros relativos al suelo de cimentación. 
T*: Periodo fundamental de vibración en la dirección de análisis. 
g: Aceleración de la gravedad que, si usamos A0 igual a 0.4 ya no hay necesidad de 
usar este valor. 
R: Factor de modificación de la respuesta sísmica de la estructura y que de acuerdo a 
la norma chilena es igual a 4 para estos tanques, independientemente de si son 
anclados o no. 
ξ: Razón de amortiguamiento, que de acuerdo a lo visto en el  Capítulo II la norma 
chilena lo considera igual a 2% para este tipo de tanques. 
 
De acuerdo a la norma NCh 2369, el suelo que hemos analizado inicialmente podría 
ser catalogado como S II o S III. El tema es que la norma chilena usa en parte como 
parámetro para la designación del suelo que el ensayo SPT sea el ensayo normalizado 
a una presión de sobrecarga efectiva de 1 kg/cm2 65. Este estudio no ha hecho esta 
corrección por lo que podría ser suelo S II o S III. 
 
De acuerdo a esto tendríamos para T´y n: 
Suelo S II: T´= 0.35 
n = 1.33 
Suelo S III: T´= 0.62 
n = 1.80 
Por otro lado para el cálculo de la aceleración impulsiva necesitaríamos el periodo 
impulsivo. Como este se encuentra entre los 0.1 s y los 0.3 s, podríamos calcular los 
distintos coeficientes sísmicos sobre la base de 3 posibles aceleraciones para luego, 
al calcular el cilindro y la estructura interna del tanque ajustar el cálculo del 
coeficiente sísmico definitivo y hacer los ajustes al diseño del cilindro y la estructura 
que se tengan que hacer. Así tenemos que: 
 
Suelo S II: 
 T* = 0.1 s:  C = 
2.75·0.4
4
 (
0.35
0.1
)
1.33
(
0.05
0.02
)
0.4 
=  2.10 
 T* = 0.2 s:  C = 
2.75·0.4
4
 (
0.35
0.2
)
1.33
(
0.05
0.02
)
0.4 
= 0.84 
                                                 
65 El ensayo SPT es muy sensible al equipo que se use así como al personal humano que trabaje en el 
ensayo, por ello es que se han desarrollado unos factores de corrección y normalizaciones de los valores 
del ensayo. Esta corrección a la que hacen referencia las normas chilenas es una corrección por sobrecarga 
que compensa el efecto del esfuerzo efectivo de acuerdo al trabajo de: Liao, S y Whitman, R. “Overburden 
Correction Factors for SPT in Sand,” Journal of Geotechnical Engineering, Vol.112, Nº 3, p. 373-377, 
ASCE. Estados Unidos de Norteamérica. 1985. Tomado de: Coduto, Donald. “Foundation Design. 
Principles and Practices”. Prentice Hall Inc. Segunda Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2001. 
 
 T* = 0.3 s:  C = 
2.75·0.4
4
 (
0.35
0.3
)
1.33
(
0.05
0.02
)
0.4 
= 0.49 
 
Vemos pues que estos valores son sumamente elevados y para el caso del Suelo III 
crecen aún más, por lo que la misma norma chilena indica que para el caso de la 
aceleración impulsiva, esta no necesita ser mayor a 0.32 g en la costa chilena con 
aceleraciones máximas efectivas de A0 = 0.4 g, independientemente del suelo de 
cimentación e independientemente de su importancia. Por lo tanto: 
Ai = 0.32 g 
 
Como paréntesis la ecuación para calcular el coeficiente sísmico o cortante basal de 
la norma NCh 433 para el diseño sismorresistente de edificios es igual a la anterior 
con la diferencia que no tiene el último término que sirve para corregir el espectro y 
por ende las cargas para un amortiguamiento distinto al 5% del crítico. Así para el 
caso de edificios y estructuras comunes tenemos: 
C = 
2.75 𝐴0
𝑔 𝑅
 (
𝑇´
𝑇∗
)
𝑛 
 
 
Así como para el caso peruano del punto 4, en teoría ya no hay necesidad de calcular 
el periodo convectivo TC. Si lo queremos calcular, también tendríamos que calcular 
el valor TS que es igual al TS calculado para el caso peruano cuyo valor era de 0.68 y 
por lo tanto llegaríamos a los mismos valores, es decir: 
 
TC = 4.82 s 
0.7 δS ≈ 1.40 m, aunque consideraremos esto igual a 1.15 m por los 
considerandos ya expuesto en el cálculo del caso peruano. 
AC = 0.097 g 
 Para el cálculo del coeficiente sísmico de la aceleración convectiva del caso chileno 
usaremos la misma ecuación que usamos para hallar la aceleración impulsiva y que 
lo indica la norma chilena NCh 2369 de la siguiente forma: 
C = 
2.75 𝐴0
𝑔 𝑅
 (
𝑇´
𝑇∗
)
𝑛 
(
𝑇´
𝜉
)
0.4 
  ;   C  0.10 A0 
donde: 
A0: 0.4 g  (al usar este valor ya no necesitamos usar g) 
: 0.005 de acuerdo a la Nch 2369 y que concuerda con el API 650. 
R: 2  
T*: Período fundamental de vibración en la dirección de análisis, que    se refriere al 
periodo de vibración fundamental convectivo, que en este caso es de 4.82 s. 
Suelo S II: T´= 0.35 
n = 1.33 
Suelo S III: T´= 0.62 
n = 1.80 
 
tenemos entonces: 
Suelo S II: 
  C = 
2.75 (0.4)
2
  (
0.35
4.82
)
1.33
 (
0.05
0.005
)
0.4
 
  C = 0.042 g ; y C ≥ 0.10 A0 = 0.040 g. 
 
Suelo S III: 
C = 
2.75 (0.4)
2
  (
0.62
4.82
)
1.80
 (
0.05
0.005
)
0.4
 
  C = 0.034 g < 0.040 g 
 
Entonces usando la norma chilena pero de acuerdo al API obtenemos por coeficientes 
sísmicos impulsivos y convectivos: 
 
Caso usando las fórmulas alternativas del API 650 para zonas fuera de los EE.UU. y  
usando solamente el Apéndice E del API 650: 
Ai = 0.275 g (al igual que para el caso peruano) 
AC = 0.097 ó 0.116 g (al igual que para el caso peruano) 
 
Estos valores son los mismos que para el caso peruano ya que la única variable de 
entrada es la aceleración máxima del terreno A0 que es igual en ambos casos. El resto 
es seguir el procedimiento del Apéndice E del API 650. 
 
Caso usando la norma chilena NCh 2369 desarrollada específicamente entre otras 
cosas para estos tanques: 
Ai = 0.32 g (28% mayor al ASCE 7 y 7% mayor a la norma peruana 
usando el suelo S2). 
AC = 0.042 g (45% menor al ASCE 7 y 60% menor a la norma 
peruana usando el suelo S2). 
Vemos que si bien las aceleraciones impulsivas son mayores de acuerdo a la 
normativa chilena, las aceleraciones convectivas las consideran ellos sumamente 
bajas, debido a que la características de sus espectros que genera aceleraciones muy 
fuertes hasta el primer segundo de periodo, especialmente hasta los 0.5 segundos. Es 
por ello que ellos consideran de manera importante las aceleraciones impulsivas y no 
le dan mayor peso a las aceleraciones convectivas. Si bien en California y Alaska, las 
zonas más símicas de los EE.UU. se dan condiciones similares, la idea de los 
norteamericanos, creemos, del gran sismo de fuente lejana y el paralelo al caso del 
sismo de México D.F. del 17 de septiembre de 1985 los hace tomar esas 
consideraciones 
 
Vemos pues que de acuerdo a las normas chilenas y a su espectro, la aceleración 
impulsiva es la más grande pero la convectiva o de alto periodo es sumamente baja; 
sin embargo de acuerdo a la normativa chilena al ser la aceleración impulsiva Ai 7.6 
veces mayor a la aceleración convectiva AC, la Ai siempre será la dominante , así sea 
para relaciones de esbeltez altas  (D/H > 3.5), donde la contribución al momento de 
volteo del componente convectivo supera en 3 veces o más al momento de volteo 
debido al componente impulsivo. De acuerdo a la normativa norteamericana con Ai 3 
veces mayores a la AC en promedio, a partir de estas relaciones de esbeltez la 
componente convectiva se vuelve igual o hasta más importante que la componente 
impulsiva. 
 
 
6. Caso usando un Espectro de Aceleraciones Teórico de un 
Sismo Hipotético de Magnitud MW = 9.0 ocurrido frente a 
las costas de Lima. 
El espectro de aceleraciones aproximado que generaría un sismo hipotético de 
magnitud MW = 9.0 en las cercanías de Lima sobre roca tendría la siguiente forma: 
 Fig. 5.5. Probable espectro de respuesta de aceleraciones en las cercanías de Lima 
para un sismo de magnitud Mw = 9.0 sobre roca. Elaborado gentilmente por el Dr. 
Juan Bariola B. 
 
 
Las normas norteamericanas como el ASCE 7 consideran de manera simplificada que 
sobre roca fisurada (Suelo B) o sobre un suelo rígido y compacto (Suelo C) como el 
cascajo de Lima y que es catalogado como S1 por nuestra norma E.030, el espectro de 
roca experimenta una amplificación del 25%. Esta aceleración espectral sobre el 
Suelo B o C es el que consideran con un factor de amplificación igual a 1 para el caso 
de altas aceleraciones espectrales como el caso de California y sobre ello hacen las 
correcciones por factor suelo con los coeficientes Fa y Fv, como ya lo hemos visto en 
el cálculo de las cargas sísmicas del tanque en el punto 3 usando la norma 
norteamericana.66 Sobre la base de estudios hechos en Lima (Cordero, 2004), la 
amplificación que experimentan las ondas sísmicas en el cascajo de Lima es de 
alrededor de 33% a 35% en la zona del Centro de Lima, específicamente en el Parque 
de La Reserva donde quedaba el antiguo y durante muchos años único acelerógrafo 
                                                 
66 Sobre esa base, en el caso de tratarse de roca sana, tipificado como suelo SA, el ASCE 7 considera el 
factor de amplificación Fa = 0.8 para el caso de aceleraciones de respuesta espectrales de periodo corto. 
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De acuerdo a esto los datos que necesitamos y al mismo tiempo tenemos son: 
 SOBRE ROCA (g) 
SOBRE SUELO 
COMPACTO C o S1 (g) 
S0 0.46 0.60 
SS 1.10 1.43 
S1 0.49 0.64 
 
Luego, de acuerdo a la normativa norteamericana tendríamos para el caso del suelo 
de la Refinería La Pampilla: 
Fa = 1.0 
Fv = 1.5 
 
Siguiendo el ASCE 7 obtenemos: 
SMS = FaSS = 1.0 · 1.43 = 1.43 g 
SM1 = FvS1 = 1.5 · 0.64 = 0.96 g 
SDS = 
2
3
 · SMS = 0.95 g 
SD1 = 
2
3
 · SM1 = 0.64 g 
  
El periodo convectivo del tanque es igual, lo que variaría un poco es la altura libre de 
ola. Así tenemos: 
TC = 4.82 s 
Af = 0.165 
0.7 δS = 1.21 ≈ 1.20 m, lo que implica teóricamente una altura de llenado de 
máximo H = 13.20 m (14.40 m – 1.20 m), que es una 
diferencia despreciable de tan sólo 5 cm respecto al cálculo 
original siguiendo el API 650 para el caso Californiano. 
 
El coeficiente sísmico de la aceleración impulsiva es:  
Ai = SDS (
𝐼
𝑅𝑤𝑖
) 
Ai = 0.95 (
1
4
) = 0.238 g ≈ 0.24 g 
 
Si introducimos el Factor de Suelo peruano S2 entonces el coeficiente sísmico de la 
aceleración impulsiva subiría hasta 0.286 g ≈ 0.29 g. 
 
Finalmente la aceleración convectiva para TC > TL con TL = 4 es:  
AC = KSD1(
4
𝑇𝑐
2) (
𝐼
𝑅𝑤𝑐
)    
AC = 1.5 · 0.64 · (
4
4.822
) (
1
2
) = 0.083 g 
 
Si introducimos el factor suelo S2 de la norma E.030 tendríamos una aceleración 
convectiva AC = 0.099 g. 
 
Si TC ≤ TL para el caso que TL fuese 8 o 12 como en California: 
AC = KSD1 (
1
𝑇𝑐
) (
𝐼
𝑅𝑤𝑐
) 
AC = 1.5 · 0.64 · (
1
4.82
) (
1
2
) = 0.10 g 
 
Si introducimos el factor suelo S2 de la norma E.030 tendríamos una aceleración 
convectiva AC = 0.120 g. 
 
Haciendo un cuadro de resumen de los valores obtenidos: 
 
A
P
I 
6
5
0 
A
S
C
E 
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API 
650 
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Per
ú 
API 650 
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NCh 
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de 
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de 
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E 7 
API 650 y 
el sismo 
hipotético 
de MW=9 
considera
ndo suelo 
S2 de la 
norma 
E.030. 
Ai  (g) 
0
.
2
5 
0.2
75 
0.30 
0.27
5 
0.32 0.24 0.29 
AC  (g) 
consideran
do TL = 4 
0
.
0
7
7 
0.0
97 
0.105 
0.09
7 
0.042 0.083 0.099 
AC  (g) 
consideran
do TL = 8 o 
12 
0
.
0
9
3 
0.1
16 
0.127 
0.11
6 
0.042 0.100 0.120 
 
Viendo las distintas aceleraciones posibles en teoría y siguiendo estrictamente al API 
650 deberíamos trabajar con la segunda columna y para el caso de TL = 4. Sin embargo 
diseñaremos el tanque con la última columna y  para el caso de TL = 8 o 12. Estamos 
en todo caso del lado de la seguridad, con aceleraciones importantes sin ser 
necesariamente las máximas posibles, lo cual tampoco es la idea de un diseño. La idea 
de un diseño sísmico y en general de cualquier diseño es hacer en principio un diseño 
con las máximas fuerzas probables y no posibles, salvo que se trate de una estructura 
muy importante, caso que no es este tanque. 
 
Entonces nuestros parámetros de diseño son: 
Ai = 0.29 g 
AC = 0.12 g 
Altura libre para el oleaje será 1.20 m, que se obtuvo con el caso del sismo hipotético 
de MW = 9.0, por lo que nuestra altura de llenado máxima será de 13.20 m y la altura 
de llenado para la prueba hidrostática será de 13.80 m, es decir, 0.60 m (2 pies) mayor. 
Esto se hace como seguridad, ya que de esa manera se estará verificando la 
hermeticidad del tanque con mayores presiones.  
 
Faltaría finalmente la consideración de la aceleración vertical. Si bien el Apéndice E 
del API 650 considera que la aceleración vertical no es obligatoria considerarla y que 
depende del propietario, se considerará ya que es una aceleración que siempre se 
presenta. Como no indica el API 650 como calcular la aceleración vertical a 
considerar para el tanque, se tienen 2 referencias: En el ASCE 7 aparece una manera 
y en la NCh 2369 aparece otra y muy conocida, que es simplemente 
2
3
 de la aceleración 
impulsiva. Entonces la aceleración vertical a considerar es: 
Av = 
2
3
 · Ai 
Av = 
2
3
  (0.29 g) 
Av = 0.19 g 
 
7. Fuerzas Hidrodinámicas Circulares y Esfuerzos 
Dinámicos de Tensión Circulares en la Pared del Tanque 
 
Hay distintas fórmulas para calcular esto según la relación de esbeltez del tanque. 
 
7.1 Esfuerzos Anulares de Tensión o de Tensión Circunferencial 
Generados por el Movimiento Sísmico Impulsivo del Fluido 
Para los esfuerzos anulares de tensión generados por la aceleración impulsiva, el API 
650 da 3 ecuaciones, las cuales dependen de la relación de esbeltez del tanque D/H. 
Nosotros usaremos la que nos corresponde y que es en la que caen la gran mayoría de 
estos tanques, la fórmula para cuando D/H > 1.333: 
   Ni = 8.48 Ai GDH [
Y
H
− 0.5 (
Y
H
)
2
] tanh (0.866 
D
H
) 
donde: 
Y: Altura desde la superficie libre del fluido hasta el punto de análisis. 
Ai : 0.29 g 
G : Gravedad específica del líquido = 0.86. 
D : 21 m 
H : 13.20 m 
 
Primer anillo (el de más abajo): 
 N1 = 8.48 · 0.29 · 21 · 13.20  [
13.20
13.20
− 0.5 (
13.20
13.20
)
2
] tanh (0.866 
21
13.20
) 
 N1 = 300.1 N/mm 
 Segundo anillo (recordar que entre anillo y anillo hay 2.40 m, por lo que a los 13.20 
se le resta 2.40 y así sucesivamente): 
N2 = 8.48 · 0.29 · 21 · 13.20  [
10.80
13.20
− 0.5 (
10.80
13.20
)
2
] tanh (0.866 
21
13.20
) 
 N2 = 290.2 N/mm 
y así sucesivamente tenemos para cada anillo: 
Tercer anillo: N3 = 260.4 N/mm 
Cuarto anillo: N4 = 210.8 N/mm 
Quinto anillo: N5 = 141.4 N/mm 
Sexto anillo: N6 = 52.1 N/mm 
Se puede observar que en la parte baja los esfuerzos de tensión dinámicos inducidos 
por la aceleración impulsiva del líquido es máxima, bajando a medida que subimos 
de nivel. Primero la reducción es lenta en los anillos inferiores y luego la reducción 
se vuelve más rápida, siendo la carga mínima en el último anillo. Esto se debe a que 
la parte impulsiva del líquido actúa principalmente en la parte baja del tanque. 
 
7.2 Esfuerzos Anulares de Tensión o de Tensión Circunferencial  
Generados por el Movimiento Sísmico Convectivo del Fluido 
Para los esfuerzos anulares de tensión generados por la aceleración convectiva, el API 
650 da la siguiente fórmula, independientemente de la relación de esbeltez D/H: 
Nc = 
1.85G𝐴𝑐D
2cosh[
3.68(H−Y)
D
]
cosh[
3.68H
D
]
 
donde: 
Y: Altura desde la superficie libre del fluido hasta el punto de análisis. 
AC: 0.12 g 
G: 0.86 
D: 21 m 
H: 13.20 m 
 
Primer anillo (el de más abajo): 
N1 = 
1.85 · 0.12 · 0.86 · 212cosh[
3.68(13.20−13.20)
21
]
cosh[
3.68·13.20
21
]
 
N1 = 16.6 N/mm 
 
Segundo anillo: (recordar que entre anillo y anillo hay 2.40 m) 
N2 = 
1.85 · 0.12 · 0.86 · 212cosh[
3.68(13.20−10.80)
21
]
cosh[
3.68·13.20
21
]
 
N2 = 18.0 N/mm 
y así sucesivamente tenemos para cada anillo: 
Tercer anillo: N3 = 22.7 N/mm 
Cuarto anillo: N4 = 31.4 N/mm 
Quinto anillo: N5 = 46.2 N/mm 
Sexto anillo: N6 = 68.5 N/mm 
 
Se puede observar que en la parte baja los esfuerzos de tensión dinámicos inducidos 
por la aceleración convectiva del líquido es mínima, contrariamente a lo que pasa con 
las cargas impulsivas, subiendo a medida que subimos de nivel. Primero el aumento 
es lento en los anillos inferiores y luego el aumento se vuelve más rápido, siendo la 
carga máxima en el último anillo. Esto se debe a que la parte convectiva del líquido 
actúa en la parte superior del tanque. 
 
Con esto hemos calculado las tensiones anulares que se generan en la pared del 
cilindro debido a las cargas dinámicas del fluido contenido en el interior del tanque. 
En los resultados se puede observar que las tensiones circunferenciales generadas en 
los distintos anillos debido a las presiones hidrodinámicas son mucho mayores en el 
caso impulsivo que en el convectivo. Por ejemplo en el anillo donde se genera la 
máxima tensión convectiva, esta tensión es solamente 23% respecto al anillo donde 
se genera la máxima tensión impulsiva y en el último anillo, donde la tensión 
impulsiva es mínima, ésta es casi tan grande como la convectiva, representando el 
76% de la convectiva. 
 
7.3 Esfuerzos anulares tensión o de tensión circunferencial dinámicos 
y estáticos combinados 
Para calcular los esfuerzos de tensión circunferenciales dinámicos y estáticos 
combinados falta ahora calcular el esfuerzo de tensión anular o circunferencial en el 
cilindro del tanque debido a la carga hidrostática del producto, denominada Nh por el 
Apéndice E del API 650 antes de proceder a combinarlo con los esfuerzos dinámicos 
encontrados para cada anillo debido a la carga impulsiva y convectiva en los puntos 
7.1 y 7.2. Esta carga la podemos calcular de acuerdo a la ecuación (23) vista en el 
Capítulo III: 
NΦ = γ r (h – x) 
  
y que es equivalente con la ecuación que da el API 650 y que analizamos en detalle 
en el numeral 5.1 del Capítulo V. Esta ecuación es una adaptación de la ecuación (2) 
de parte del comité del API 650 para el cálculo del espesor de la plancha para el anillo 
bajo condiciones estáticas y que da los mismos resultados y es la que vamos a usar: 
NΦ = Nh = 4.9 D(H – 0.3)G 
donde: 
D: 21m 
H: Altura desde la superficie libre del fluido hasta el punto de análisis. 
G: 0.86 
 
Primer anillo: 
N1 = 4.9 · 21 · (13.20 – 0.30) · 0.86  
N1 = 1,141.6 N/mm 
 
Segundo anillo: 
N2 = 4.9 · 21 · (13.20 – 2.40 – 0.30) · 0.86 
N2 = 929.2 N/mm 
 
y así sucesivamente tenemos para cada anillo: 
Tercer anillo: N3 = 716.8 N/mm 
Cuarto anillo: N4 = 504.4 N/mm 
Quinto anillo: N5 = 292.0 N/mm 
Sexto anillo:  N6 = 79.6 N/mm 
Como vemos, estas cargas son mucho más importantes, como era de esperarse, que 
las debidas a las sobrepresiones dinámicas. Asimismo su variación es lineal con un 
máximo en el fondo y de acuerdo a la teoría de la estática de fluidos. 
 
El esfuerzo combinado de tensión circunferencial para cada anillo incluyendo la 
aceleración vertical se calcula con la siguiente ecuación: 
σT = σE ± σD =
𝑁ℎ±√𝑁𝑖
2+𝑁𝑐
2+(𝐴𝑣 𝑁ℎ)2
t
  
 
El esfuerzo máximo permisible bajo condiciones dinámicas se puede incrementar en 
33%, lo cual es algo típico desde hace mucho tiempo en las normas norteamericanas 
cuando se hacen cálculos dinámicos por esfuerzos permisibles. Bajo estas condiciones 
hay 2 condiciones que los esfuerzos anulares combinados T no pueden superar, la 
que sea menor. 
 
 El esfuerzo permisible del API 650 para el material de la cáscara cilíndrica 
incrementado en 33% y que en forma de ecuación es: 
T ≤ (0.6Fy)  · 1.33 
T ≤ (0.6 · 250 MPa)  · 1.33 = 199.5 MPa 
  
 El 90% del límite de fluencia Fy multiplicado por el Factor de Eficiencia de 
la Junta. El límite de fluencia Fy es el mínimo del material de la plancha o 
del material del acero de la soldadura. En forma de ecuación lo dicho es: 
T ≤ (0.9 Fy) · 0.85 
 
Para el caso de acero ASTM A 36: 
T ≤ (0.9 · 250 MPa) · 0.85 = 191 Mpa 
          
No vamos a  analizar la soldadura, toda vez que la soldadura E60XX tiene límites de 
fluencia de mínimo 51 ksi > 36 ksi (250 MPa) y los electrodos E70XX tiene límites 
de fluencia aún mayores. 
 
Por lo tanto el límite de trabajo para esfuerzos combinados será de    191 MPa. En 
caso de tener que usar anclajes, los cuales son unas sillas de anclaje con unos pernos 
que se sueldan al primer anillo, el API 650 indica que estas planchas del primer anillo 
no podrán estar sometidas a un esfuerzo por acción de las cargas combinadas superior 
a los 170 Mpa. Si bien no sabemos aún si es que se necesitarán anclajes, se calculará 
el primer anillo para este esfuerzo permisible máximo de 170 Mpa. En caso que no se 
necesitaran anclajes, tendremos que primeramente verificar el tanque con un factor 
RWi de 3.5 y luego de realizar una segunda corrida, calcular las nuevas fuerzas 
hidrodinámicas y finalmente con las mismas y los esfuerzos hidrostáticos calcular los 
nuevos espesores de plancha para cada uno de los anillos con el esfuerzo permisible 
de 191 MPa (este ya no cambia). 
 
Los espesores obtenidos del análisis sísmico mediante las cargas combinadas T 
recibirán un incremento de 0.8 mm. Esto es debido a lo siguiente: 
0.1 mm: que puede llegar a perderse por el arenado previo al pintado. 
0.3 mm: que es la variación máxima en +/- del espesor de una plancha de acero 
permitida por la norma ASTM A 6, la cual da una serie de estándares para 
las diferentes especificaciones de fabricación de perfiles, planchas, etc. de 
acero y con la cual también cumple la norma ASTM A 36. 
1.0 mm: por factor de corrosión a considerarse en una zona de agresividad alta como 
es El Callao. 
Total a adicionar en el cálculo dinámico: 1.4 mm 
 
Además se comparará con el resultado obtenido para la prueba hidrostática a tanque 
casi lleno de agua (13.80 m, es decir 0.60 por encima del llenado de producto por 
seguridad), añadiéndole los 0.3 mm por variabilidad en el espesor nominal, lo que da 
un total a adicionar de 0.3 mm. 
 
También se comparará con el resultado de la fórmula para producto, al que se le 
incrementará 0,1 mm por arenado, 0.3 mm por la variabilidad en el espesor y 1.5 mm 
por corrosión, esto último por ser productos blancos con poquísima agua y poco 
agresivos pero sin embargo se encuentran en un ambiente agresivo, lo que da un total 
a adicionar de 1.9  mm. 
 
El resultado final de los espesores obtenidos por cálculo más los espesores a adicionar 
que acabamos de mencionar en cada uno de los casos se redondearán al espesor 
comercial superior más cercano. 
 
Primer Anillo: Nota:  1 MPa =  N/mm2 
Por esfuerzos combinados: 
 1 perm    
𝑁ℎ1 ± √𝑁𝑖1
2+𝑁𝑐1
2+ (𝐴𝑣𝑁ℎ1)2
𝑡
    
170 MPa    
1,141.6 ± √300.12+16.62+ (0.19 · 1,141.6)2
t
 
t1      
1,141.6± √300.12+16.62+ (0.19 · 1,141.6)2
170
 
t1 = 8.9 + 1.4 = 10.3 mm  12 mm 
 Para la prueba hidrostática: 
t1 = 
4.9 D(H−0.3)
St
= 
4.9 · 21 (13.80−0.3)
171
 
t1= 8.1 mm + 0.3 mm  = 8.4 mm  10 mm 
 
 
 
Para el producto (Diesel 2) bajo condiciones puramente hidrostáticas: 
t1 = 
4.9 𝐷(𝐻−0.3)𝐺
𝑆𝑑
= 
4.9 · 21 (13.20−0.3)0.86
160
 
t1 = 7.1 mm + 1.9 mm = 9.0 mm  10 mm 
 
 Por lo tanto el espesor del primer anillo es t1 = 12 mm 
 
Segundo Anillo: 
Por esfuerzos combinados: 
 2 perm    
𝑁ℎ1 ± √𝑁𝑖1
2+𝑁𝑐1
2+ (𝐴𝑣𝑁ℎ1)2
𝑡
    
191 MPa    
929.2 ± √290.22+18.02+ (0.19 · 929.2)2
t
 
t2     
929.2 ± √290.22+18.02+ (0.19 · 929.2)2
191
 
t2 = 6.7 + 1.4 = 8.1 mm  10 mm (este podría ser 8 mm). 
 
Para la prueba hidrostática: 
t2 =  
4.9 D(H−0.3)
St
= 
4.9 · 21 (11.40−0.3)
171
 
t2 = 6.7 mm + 0.3 mm  = 7.0 mm  8 mm 
 
 
Para el producto (Diesel 2) bajo condiciones puramente hidrostáticas: 
t2 = 
4.9 𝐷(𝐻−0.3)𝐺
𝑆𝑑
= 
4.9 · 21 (10.80−0.3)0.86
160
 
t2 = 5.8 mm + 1.9 mm = 7.7 mm  8 mm 
 Por lo tanto el espesor del segundo anillo es t2 = 10 mm 
 
Y así sucesivamente tenemos para cada anillo: 
  
Tercer Anillo: 
Sísmicamente:  t3 = 5.3 + 1.4 = 6.7 mm  8 mm 
Hidrostáticamente: t3 = 5.3 + 0.3 = 5.6 mm  6 mm 
Estáticamente:  t3 = 4.5 + 1.9 = 6.4 mm  8 mm 
t3 = 8 mm 
 
Cuarto Anillo: 
Sísmicamente:  t4 = 3.9 + 1.4 = 5.3 mm  6 mm 
Hidrostáticamente: t4 = 3.8 + 0.3 = 4.1 mm  5 mm 
Estáticamente:  t4 = 3.2 + 1.9 = 5.1 mm  6 mm 
t4 = 6 mm 
 
Vemos que los resultados del cuarto anillo ya nos dan el mínimo espesor de plancha 
que exige el API 650 para tanques entre 15 m y 36 m de diámetro y que es 6 mm (ver 
tabla del punto 5.1 del Apéndice III). Por lo tanto el resto de anillos (el quinto y sexto) 
serán planchas de 6 mm. 
 
Verificando la necesidad o no de vigas rigidizadoras intermedias de acuerdo a esta 
configuración de planchas. Para ello debemos saber la velocidad de los vientos en 
Lima y El Callao, los cuales están en el orden de los 45 km/h67. Para estos cálculos el 
API 650 da las siguientes ecuaciones: 
 
Primero se tiene que calcular un parámetro H1 como se muestra a continuación: 
H1 = 9.47 · t √(
t
D
)
3
  (
190
V
)
2
 
donde: 
t: es el espesor de la plancha más delgada, en este caso igual a  6 mm 
                                                 
67 De acuerdo al Mapa de Isotacas que aparece en: Zapata, Luis. “Diseño Estructural en Acero”. Luis F. 
Zapata Baglietto Ingeniería Estructural S.R.L. Segunda Edición. Perú. 1997. 
 
D: 21 m 
V: 45 km/h 
H1 = 9.47 · 6 √(
6
21
)
3
  (
190
45
)
2
 
H1 = 31.3 mm 
   
 Siguiendo el procedimiento del API 650 calculamos: 
 Wtr = W  √(
tuniform
tactual
)
5
 
donde: 
tuniform: el espesor del anillo más delgado, en este caso igual a 6 mm 
 tactual: el espesor de cada uno de los distintos anillos 
 
Anillo 
W 
(m) 
tuniform 
(mm) 
tactual 
(mm) 
Wtr 
1 2.40 6 12 0.42 
2 2.40 6 10 0.70 
3 2.40 6 8 1.17 
4 2.40 6 6 2.40 
5 2.40 6 6 2.40 
6 2.40 6 6 2.40 
    Wtr = 9.49 
 
De acuerdo al API 650: 
Como  Wtr < H1   No se necesitan de vigas rigidizadoras intermedias. 
 
8. Cálculo de Cargas, Momentos y Estabilidad General 
Cálculo del Coeficiente Sísmico o Cortante Basal: 
El coeficiente sísmico o cortante basal del tanque está dado por: 
  V =  √𝑉𝑖
2 + 𝑉𝑐2 
donde: 
Vi = Ai (WS + Wr + Wf + Wi) 
 VC = AC Wc 
y a su vez:  WS: Peso del cilindro o de todos los anillos del tanque 
Wr: Peso del techo 
Wf: Peso del fondo 
Wi: Peso de la parte impulsiva del líquido 
WC: Peso de la parte convectiva del líquido 
 
Peso del Cilindro WS:   
 · 21 · 2.40 · 12 · 7.85      =  14,915 Kg 
 · 21 · 2.40  · 10 · 7.85      =  12,430 Kg 
 · 21 ·  2.40 · 8 · 7.85     =    9,944 Kg 
 · 21 · 2.40 · 3 · 6 · 7.85    =  22,373 Kg 
59,662 kg 
Nota: 7.85 kg es el peso del m2 de una plancha de acero por mm de espesor. 
 
Peso del Techo Wr:  
El diseño del techo se lleva a cabo en paralelo o hasta antes del diseño sísmico. El 
techo de un tanque de techo cónico soportado no es un diseño crítico respecto al sismo 
al considerarse que las sobrecargas (vivas y por viento) no actúan al momento del 
sismo, solamente las cargas muertas. Debido a ello es posible diseñarlo simplemente 
bajo condiciones estáticas y con eso va a ser suficiente para que las conexiones 
resistan sin problemas las cargas de sismo. Por otro lado el techo y su estructura (que 
incluye la o las columnas) no son los elementos sismorresistentes que tomarán la carga 
sísmica, sino el elemento sismorresistente es el cilindro. Lo único necesario es 
verificar que el desplazamiento al que se vea sometido el tanque en su conjunto pueda 
ser tomado sin problema por la o las columnas, es decir que haya compatibilidad de 
deformaciones y que los elementos verticales que soportan cargas de gravedad  se 
puedan deformar  sin problemas junto con todo el sistema estructural sin que pierdan 
la capacidad de poder tomar la porción de cargas verticales que le corresponde. 
 
Sin embargo la forma de estos tanques los hace sumamente rígidos, no siendo en 
general el desplazamiento relativo entre base y techo una variable crítica, como lo 
veremos en un momento. 
 
El diseño del techo, que se presenta en el punto 9 junto con algunas gráficas, se ha 
hecho considerando una sola columna central la cual es un tubo de Ø 12” schedule 20 
de acuerdo a la norma ANSI/ASME B36.10M. 
 
El peso de toda la estructura suspendida que se apoya en el cilindro y en una columna 
central es de 9,020 kg. 
 
El peso de la columna central sobre la que se apoya el techo es de 637 kg. 
 
Si consideramos el ángulo rigidizador de 3x3x3/8  en la coronación del cilindro del 
tanque con el techo, (por norma para ese diámetro, ver tabla en el punto 5 del 
Apéndice III), se tienen 708 kg más. 
 
Se considerará conservadoramente todo como un peso concentrado en el nivel del 
techo de 9,020 + 637 + 708 = 10,365 kg. Como el techo tiene una pendiente de 6.25%, 
significa que con respecto a la coronación del cilindro el centro del techo está  65 cm 
más elevado. Por lo tanto el peso de 10,365 kg lo supondremos concentrado a 1/3 o 
aproximadamente 20 cm encima de la coronación del cilindro para fines del punto de 
aplicación de la carga sísmica que genera el volteo, es decir a 14.60 m. 
Peso del Fondo Wf:  
El fondo está conformado por planchas de 8 mm de espesor. 
π · 21.12
4
  ·  8 · 7.85 = 21,980 Kg      
 
Peso de la parte Impulsiva del Fluido Wi:  
Para el cálculo del peso de la parte impulsiva del líquido contenido en el tanque el 
Apéndice E del API 650 presenta 2 fórmulas que se usarán dependiendo de la relación 
de esbeltez D/H del tanque. Así tenemos: 
D
H
   =  
21
13.2
   =  1.59 > 1.33 
Al ser  
D
H
  > 1.333 usamos la fórmula:  
Wi = 
tanh (0.866
𝐷
𝐻
)
0.866
𝐷
𝐻
 Wp 
 
Peso Total del fluido Wp = 
212π
4
 · 13.2 · 860 Kg/m3 = 3`931,885 Kg 
 
Entonces: 
   Wi = 
tanh (0.866
21
13.2
)
0.866
21
13.2
  · 3`931,885 
   Wi = 2`512,685 Kg   (63.9%) 
 
Peso de la parte Convectiva del fluido Wc: 
Para el cálculo del peso de la parte convectiva del líquido contenido en el tanque el 
API 650 da solamente la siguiente ecuación:      
  
WC = 0.23 
𝐷
𝐻
 tanh (
3.67𝐻
𝐷
) WP    
WC = 0.23 
21
13.2
 tanh (
3.67𝑥13.2
21
) · 3`931,885 
WC = 1`410,452 Kg  (35.9%) 
 
Vemos que la sumatoria de los porcentajes de los pesos del fluido impulsivo y 
convectivo suman 99.8%, es decir prácticamente el 100%. También que para este caso 
específico de relación de esbeltez D/H = 1.59 el peso impulsivo representa casi el 
doble del peso convectivo (63.9% contra 35.9%), lo que concuerda con la figura 3.11 
del Capítulo III para una relación de esbeltez    D/H = 1.59 respecto a las relaciones 
entre el peso impulsivo y convectivo según la esbeltez del tanque. 
 
Tenemos finalmente: 
WS =      59,662 kg 
Wr =      10,365 kg 
Wf =      21,980 kg 
Wi = 2`512,685 kg 
WC = 1`410,452 kg 
         4`015,144 kg 
 
Podemos observar que el peso total la estructura metálica completa, incluyendo el 
peso de las planchas de fondo,68 ésta representa tan sólo el 2.3% del total, 
representando el peso del fluido impulsivo el 62.3% y el peso del fluido convectivo 
el 35.1%.69 Si solamente analizamos la parte del peso que va a experimentar la 
aceleración impulsiva y que es la determinante, la estructura metálica representa el 
3.5% y el líquido el 96.5%. 
Luego: 
Vi = Ai (WS + Wr  + Wf + Wi) 
Vi = 0.29 (59,662 + 10,365 + 21980 + 2`512,685) 
Vi = 755,361 kg 
 
                                                 
68 El fondo en realidad no es relevante para el volteo, tan es así que no siquiera entra en la ecuación que se 
usa para calcular el momento de volteo y ver si el tanque es estable o va a necesitar anclajes mecánicos. Si 
no se considera el peso del fondo, el peso de la estructura metálica completa representa 1.8% del peso total, 
el fluido impulsivo el 63% y el peso convectivo el 35.4%.  
69 Los 3 componentes de carga lateral no suman exactamente 100% dado que de por sí la repartición en la 
parte impulsiva y la parte convectiva del peso del líquido es aproximada y tampoco suma exactamente el 
100%. 
VC = AC WC 
VC = 0.12 x 1`410,452 
VC = 169,254 kg 
V = √𝑉𝑖2 + 𝑉𝑐2 
V = √755,3612 + 169,2542 
V = 774,091 kg 
Si analizamos este resultado, veremos que este coeficiente sísmico o cortante basal 
representa: 
  
774,091
 4`015,144
 = 0.193 o 19.3% del peso total del tanque lleno hasta el 
nivel máximo permitido 
 
El cortante basal nos va a servir para verificar que el tanque no sufra algún posible 
deslizamiento, no es importante desde el punto de vista del volteo que se calcula de 
otra manera, por lo que no es una variable tan interesante como en el caso de un 
edificio. De todas maneras se harán algunas reflexiones que son válidas también para 
el caso de la carga lateral de volteo. 
 
Si analizamos el resultado obtenido a través del método de “la raíz cuadrada de la 
suma de los cuadrados”, la carga lateral impulsiva es mucho más preponderante 
(97.6% contra 21.9%); sin embargo debido al método empleado de “la raíz cuadrada 
de la suma de los cuadrados”, en este caso la participación no suma el 100%. Pero se 
puede hacer un ensayo interesante. Debido también precisamente al método empleado 
para hallar el cortante basal, si la carga lateral impulsiva cae en 50%, todo el cortante 
basal cae en 46.5%; si la carga lateral convectiva cae en 50%, el cortante basal total 
cae en tan sólo 1.8%. Es por ello que lo determinante en tanques para el problema del  
desplazamiento lateral o deslizamiento es la carga impulsiva, que puede ser más o 
menos importante según la configuración del tanque pero se puede decir que siempre 
será la carga relevante.  
 
No así necesariamente en el caso del volteo que veremos en un momento, en donde 
el otro factor fundamental es el brazo de palanca de cada una de las cargas, donde el 
brazo de palanca de la carga impulsiva es menor al de la convectiva. 
 
Hay que indicar que  la aceleración impulsiva es 2.4 veces mayor,70 por lo que se 
puede considerar que siempre será la carga dominante por corte, no así 
necesariamente por volteo. Si bien en la figura 2.11 del Capítulo II se muestra que 
para tanques con relaciones típicas de esbeltez D/H entre 3 y 4 el peso que se acelera 
convectivamente ya representa aproximadamente el doble o más del peso impulsivo, 
esta diferencia en las aceleraciones genera finalmente que la carga impulsiva sea por 
lo general la preponderante. 
 
Puntos de aplicación de la carga lateral respecto a la base del tanque: 
Aplicación de la carga lateral al Cilindro – XS: 
Para esto se usa estática básica. 
XS = 
2.40 ·  12· 1.20 + 2.40 ·  10 · 3.60 + 2.40 · 8 · 6.00 +  7.20 ·  6 · 10.80
2.40 · 12 + 2.40 · 10 + 2.40 · 8 + 7.20 · 6
 
XS = 6.10 m 
 
Aplicación de la carga lateral al techo Techo – Xr:  
                                                 
70 Eso que estamos considerando una aceleración convectiva importante, en realidad si vemos la tabla 
comparativa de las aceleraciones convectivas e impulsivas, en el caso norteamericano la diferencia es de 
2.7 veces y en el caso chileno, la diferencia es de 7.6 veces. 
Como ya se ha manifestado, el punto de aplicación de la carga sísmica está a 14.60 m 
de la base del tanque. Independientemente de ello, en comparación de las respuestas 
sísmicas del fluido estas son cargas irrelevantes. 
Xr = 14.60 m 
 
Aplicación de la carga lateral Impulsiva del líquido – Xi: 
Para la determinación de aplicación de la fuerza de inercia que actúa en la parte del 
contenido que se acelera impulsivamente, el API 650 da 2 fórmulas que dependen de 
la relación de esbeltez D/H del tanque, donde no debemos de olvidar que H es el nivel 
de llenado del producto y no la altura física del tanque.  
Así tenemos que  
D
H
  =  
21
13.20
  =  1.59 > 1.33 
 
Por lo que usamos la fórmula: 
  Xi = 0.375 H 
  Xi = 0.375 · 13.20 
  Xi = 4.95 m 
 
Aplicación de la fuerza lateral Convectiva del líquido – XC: 
Para hallar esto el API 650 presenta una sola ecuación. 
 
         XC = [1 −
𝑐𝑜𝑠ℎ(
3.67𝐻
𝐷
)−1
3.67𝐻
𝐷
𝑠𝑒𝑛ℎ(
3.67𝐻
𝐷
)
]  𝐻     
 
          XC =   [1 −
𝑐𝑜𝑠ℎ(
3.67 ·  13.20
21
)−1
3.67 ·  13.20
21
𝑠𝑒𝑛ℎ(
3.67 ·  13.20
21
)
]  ·  13.20 
XC = 8.51 m   
          
 
 
Momento de Volteo en la base del cilindro del tanque que está apoyado sobre su anillo 
de concreto: 
Mrw = √[𝐴𝑖(WiXi + WsXs + WrXr)]2 + [𝐴𝑐(WcXc)]2 
Mrw =               
√[0.29(2`512,685 · 4.95 + 59,662 · 6.10 + 10,365 · 14.60)]2 + [0.12(1`410,452 · 8.51)]2    
Mrw = 4`023,066 Kg-m    
 
Si analizamos esto con detenimiento y nos concentramos solamente en la parte 
impulsiva del líquido y la parte convectiva del líquido71, tenemos en este caso 
específico de este tanque de las dimensiones y relación de esbeltez que estamos 
analizando lo siguiente:  
 
Analizando las operaciones que se encuentran dentro del radical y antes de elevarlas 
al cuadrado, el momento de volteo producido solamente por la parte impulsiva del 
líquido es 2.5 veces mayor al momento de volteo producido por la parte convectiva 
del líquido. Si bien por un lado el brazo de palanca de la carga lateral impulsiva es 
                                                 
71 Es decir sin considerar la estructura de acero, cuya participación por lo demás es muy pequeña. En este 
caso específico contribuye con 4% del momento de volteo impulsivo mientras el fluido impulsivo 
contribuye con el 96% del volteo. 
1.7 veces mayor, la masa de fluido impulsiva y la aceleración impulsiva es 1.8 y 2.4 
veces mayor respectivamente, haciendo que finalmente sea al igual que en el cortante 
basal la aceleración impulsiva la variable crítica. Esto sin hacer todas las operaciones 
se puede inferir simplemente al relacionar:  
1.8 ·  2.4
1.7
 = 2.54 ≈ 2.5  72 
 
Esto varía según la esbeltez D/H del tanque así como el tamaño del tanque, lo que 
veremos en detalle en el Capítulo VI. 
 
Verificando la estabilidad del tanque y la posibilidad de tener que anclarlo 
mecánicamente:  
Calculamos primero mediante la ecuación que sigue la fuerza resistente al volteo wa 
que depende del líquido en el interior del tanque. Esa fuerza resistente por unidad de 
longitud circunferencial depende del ancho colaborante interior el cual es paralelo al 
cilindro, del espesor de las planchas del fondo en ese ancho colaborante, el material 
de las mismas, etc.  
wa = 99 ta √FyHGe    201.1  HDGe 
donde: 
ta: Espesor del fondo en la zona anular del tanque, menos el factor de corrosión. Por 
lo tanto ta es igual a 6 mm. En este caso no interesa si tiene o no un anillo anular 
específico.  
Ge = G (1 – 0.4 AV) 
 
                                                 
72 Si no ha salido igual es por los redondeos. 
Entonces: 
ta=6 mm:  wa = 99 · 6  √250 ·   13.20 ·  0.86 (1 − 0.4 ·  0.19)   
wa = 30,418 N/m     <   201.1HDGe 
    =   201.1 · 13.20 · 21 · 0.86 (1 – 0.4 · 0.19) 
  30,418 N/m      <   44,297 N/m 
Si 30,418 N/mm hubiese sido mayor al valor obtenido por la ecuación izquierda 
201.1HDGe, entonces se hubiese usado la ecuación alternativa: 
wa = 5742 HGeLS 
y donde LS es igual a 0.035D (3.5% del diámetro D), ya que es lo que considera la 
norma como ancho colaborante máximo sobre el que actúa el peso del líquido para 
contrarrestar el momento de volteo. El valor wa entra luego en la ecuación que verifica 
la necesidad de usar o no anclajes mecánicos. 
 
Verificando la necesidad o no de anclajes mecánicos: 
La ecuación que sigue para verificar la necesidad o no de anclajes mecánicos es una 
ecuación que aparece en distintas normas norteamericanas, como  la AWWA D100 y 
el ASCE 7 en su capítulo referente a otro tipos de estructuras que incluye tanques y 
recipientes en general. 
J = 
Mrw
D2[Wt (1−0.4Av)+ wa−0.4Wint ]
 
donde: 
Wt = [
Ws
πD
+ wrs] 
Wrs: es el peso de la parte del techo que se apoya en el cilindro y que con su peso 
contrarresta el volteo ante las cargas de sismo. Es un peso por unidad de longitud 
circunferencial (N/m). Como estamos en el caso del diseño sísmico, solamente 
se considera la carga muerta. 
Wint: este es el único factor que no aparece ni en la AWWA D100 ni en el ASCE 7. 
Esta es la fuerza de levantamiento que se genera debido a la presión interior del 
tanque por unidad de longitud circunferencial (N/m). No estamos de acuerdo 
con este factor ya que el comité del API 650, en una exagerada previsión de 
seguridad, considera que un 40% de la presión interior puede contribuir a 
“levantar” el tanque y contribuir con el volteo del mismo ante un sismo. Sin 
embargo la presión se da en todas las direcciones y así como una parte “levanta” 
el tanque, la presión que apunta en sentido contrario “estabiliza” al tanque. De 
todas maneras es una fuerza menor y casi irrelevante en comparación de las 
otras fuerzas que intervienen en la ecuación. 
Los valores de la razón J y sus significados se presentan en la siguiente tabla en base 
a lo que se presenta en el API 650. En las otras normas mencionadas (AWWA D100 
y ASCE 7) los valores y significados son los mismos. La diferencia está en los 
símbolos “<” y “≤” que se consideran de manera un poco distinta, pero es irrelevante 
para fines prácticos. 
Razón de 
Anclaje J 
Criterio 
J ≤ 0.785 
No hay levantamiento ante el momento de volteo del 
sismo de diseño. Se considera al tanque autoanclado. 
0.785 < J ≤ 
1.54 
Hay un levantamiento del tanque pero el tanque es estable 
para la carga de diseño tomando las previsiones de que los 
requerimientos de compresión del cilindro o cáscara se 
satisfagan. Se considera aún al tanque autoanclado. 
J > 1.54 
El tanque no es estable ante la carga de diseño. O se hace 
más ancho o más fuerte el ancho colaborante o se tiene 
que proveer un sistema de anclajes mecánicos. 
Fuente: American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
Siguiendo con los cálculos: 
WS:  
Ya lo teníamos y era 59,662 kg = 585,284 N/m. 
Wrs:  
La mitad entre el centro y el borde del tanque es 5.75 m 
(212−10.52)π
4
 · 5 · 7.85 = 10,196 kg.   
10,196
π ·  21
  = 154.5 kg/m = 1,516 N/m 
Faltaría considerar las cargas muertas de las vigas y viguetas que se apoyan en el 
borde. Consideraremos solamente las que se apoyan directamente, el peso adicional 
de hacer cálculos más exactos es despreciable para la complicación de cálculo. De 
manera simplificada y suficientemente aproximada tenemos: 
W14x22:  
22 ·  1.49 ·  10.5
2
  ·  12 = 2,065 kg 
 [ 5x6.7:   6.7 · 1.49 · 3.60 · 24 =  863 kg 
      2,928 kg 
2,928
π ·  21
  =  44.4 kg/m  =  435 N/m 
La carga que entra es: 1,516 + 435 = 1,951 N/m 
 
luego: 
Wt = 
585,284
π ·  21
  + 1,951 N/m 
Wt = 10,822 N/m 
Wint: 0.4 · 0.056 psig = 0.4 · 39.5 kg/m
2  
 15.8 · 
π ·  212
4
 = 5,472 kg = 53,680 N/m 
 
53,680
π ·  21
 = 814 N/m 
  Mrw = 4`023,066 Kg-m = 39`466,277 N-m              
 
Introduciendo ahora los distintos valores en la ecuación: 
J = 
39`466,277
212[10,822 (1−0.4 · 0.19)+ 30,418−0.4 (814)]
 
J = 2.21 > 1.54    Necesita  anclajes. 
 
Como alternativa antes de usar los anclajes, lo cual es algo que siempre se debe de 
buscar evitar, consideraremos la posibilidad de usar un anillo anular en el fondo del 
tanque en la zona perimétrica de mayor espesor. Este anillo será de 10 mm aunque 
por corrosión se considera que son 8 mm y se hace para proveerle una mayor 
estabilidad al tanque ante acciones de cargas laterales. Esto ya fue manifestado en el 
numeral 5 del Apéndice III y se mostró un esquema de un fondo de esas características  
en la figura A3.5 y un detalle del mismo en la figura A3.6 en el mismo Apéndice III. 
 
Haciendo esto, lo que cambia en la ecuación que calcula la razón o ratio de anclaje 
“J” es el valor de wa que entra en el denominador, y en vez de ser de 30,418 es ahora 
de 40,577. La ecuación es ahora: 
J = 
39`466,277
212[10,822 (1−0.4 · 0.19)+ 40,577−0.4 (814)]
 
J = 1.65 > 1.54    Necesita  anclajes. 
 
Vemos que si bien la razón de anclaje baja, aún se necesita anclar el tanque. No es 
posible aumentar el espesor de esa plancha anular, ya que el API 650 indica que la 
misma no puede ser mayor a la plancha del primer cilindro. Pensamos que mejor aún 
es que sea de máximo un espesor comercial menor (2 mm en este caso), ya que la idea 
es que de producirse el levantamiento, la plancha del cilindro sea más rígida que la 
plancha de fondo, de tal manera que el anillo no se vea sometido a deformaciones 
excesivas o plásticas. La idea es que finalmente el fondo se deforme como lo que es, 
una membrana y de acuerdo a lo que se mostró en le figura 2.1 del Capítulo II, 
mientras se mantiene la integridad del cilindro. 
Calculando la carga mínima de tracción de los anclajes por unidad de longitud 
circunferencial en N/m y que tendrá que ser tomada por la cimentación y los pernos 
de anclaje: 
 
WAB = [
1.273 Mrw
D2
− wt (1 − 0.4𝐴𝑣)] 
 
WAB = [
1.273 ·  39`466,277
212
− 10,822 (1 − 0.4 ·  0.19)] 
 
WAB = 103,925 N/m 
 
Vemos que la normativa norteamericana no diferencia en la magnitud del 
levantamiento, simplemente si el tanque necesita anclajes, se calcula con la magnitud 
del momento de volteo y punto. Por ello no usaremos planchas anulares de 10 mm, 
ya que el anclaje que se vaya a hacer se tendrá que diseñar con la misma magnitud de 
carga y por lo tanto no vale la pena encarecer la construcción del tanque al hacerle un 
anillo anular. 
 
Verificando el Esfuerzo de Compresión Máximo Longitudinal en la Cáscara 
Cilíndrica: 
El API 650 da distintas fórmulas para calcular este esfuerzo que finalmente puede 
producir el pandeo del anillo inferior generando la famosa deformación inelástica 
llamada “pata de elefante”.  
 
Las fórmulas del API 650 dependen de si el tanque no va a tener levantamiento, es 
decir la razón de anclaje J ≤ 0.785; si va a tener un levantamiento pero se considera 
aún autoanclado (0.785 < J ≤ 1.54) o si el tanque va a necesitar estar anclado 
mecánicamente. 
 
Esto es lógico porque en cada situación el tanque va a estar sometido a una manera 
diferente a la carga sísmica y van a haber diferentes demandas sobre las planchas del 
primer anillo. Para tanques anclados o tanques totalmente estables o autoanclados (J 
≤ 0.785) la ecuación es la misma, lo que también es lógico. La ecuación para nuestro 
caso es: 
c = [ wt (1 + 0.4 Av) + 
1.273 Mrw
D2
 ]  
1
1,000 𝑡𝑠
   
donde: 
ts: Espesor del primer anillo menos el factor de corrosión. En este caso le restaremos 
además del factor de corrosión los otros factores que pueden afectar el espesor real de 
la plancha, por lo tanto 12 mm – 1.4 mm = 10.6 mm. 
c = [ 10,822 (1 + 0.4 · 0.19) + 
1.273 · 39`466,277
212
 ]  
1
1,000  · 10.6
   
c = 11.8 MPa 
 
Para calcular ahora el esfuerzo permisible de compresión en el cilindro del tanque, 
primero se calcula un factor para saber que fórmula usar: El factor a calcular es: 
         
G H D2
t2
 = 
0.86 ·  13.20 ·  212
10.62
 = 44.6 
  como 44.6 ≥ 44, entonces usamos la fórmula: 
  
Fc = 83 ts/D 
Fc = 83 · 10.6 / 21 
Fc = 41.9 MPa 
 
como  c < Fc   (11.8 < 41.9), estamos dentro del rango y no hay problema de pandeo 
por compresión vertical del primer anillo.  
 
Verificando la estabilidad global de un tanque anclado mecánicamente 
Debido a que la estabilidad y anclaje del tanque dependen finalmente de que la 
cimentación sea capaz de tomar la fuerza de tracción que generan los anclajes unidos 
al tanque al levantarse el mismo, es fundamental para la estabilidad al volteo de 
tanques anclados mecánicamente, los mismos tengan una adecuada estabilidad. El 
API 650 da una ecuación que se tiene que cumplir. En la misma se excluyen los 
efectos verticales por sismo. La ecuación es: 
0.5D(Wp+ Wf + WT+ Wfd+ Wg)
Ms
   2 
donde: 
Wp: Es el peso de todo el producto contenido en el tanque y es igual a 3`931,885 kg. 
Wf: Peso del fondo del tanque que es igual a 21,980 kg. 
WT: Peso total de toda la estructura del taqnue, que son básicamente el cilindro y el 
techo. En teoría accesorios como la escalera o los “manholes” se deberían de 
considerar, pero los pesos son  despreciables. Así tenemos que WT es igual a 
70,027 kg. 
Wfd: El peso de la cimentación. Esto significa que se tiene que tener la cimentación 
diseñada, lo cual se puede hacer ya que ya hemos calculado la carga mínima de 
tracción de los anclajes por unidad de longitud circunferencial en N/m WAB. 
Wg: El peso del suelo que haya sobre la cimentación. 
MS: Es llamado “momento de losa” por el API 650 y, además de usarse en este caso 
de verificación de estabilidad de la cimentación para un tanque mecánicamente 
anclado, se usa también para el diseño de losas o pilotes si es que esa fuese la 
cimentación del tanque. MS se calcula de acuerdo a la siguiente  ecuación: 
MS = √[𝐴𝑖(WiXis + WsXs + Wr Xr)]2 + [𝐴𝑐 (WcXcs)]2 
 
Tenemos todos las variables, salvo XiS y XCS.  
XiS: Es el punto de aplicación medido desde la base del tanque de la carga lateral 
relacionada a la fuerza impulsiva del líquido. Debido a que XiS tiene otro uso, su 
valor es diferente al Xi previamente hallado para calcular el momento de volteo 
Mrw. 
XCS: Es el punto de aplicación medido desde la base del tanque de la carga lateral 
relacionada a la fuerza convectiva del líquido. Debido a que XCS tiene otro uso, 
su valor es diferente al XC previamente hallado para calcular el momento de 
volteo Mrw. 
 
Para hallar el valor de XiS el Apéndice E del API 650 da, como es usual, 2 fórmulas 
alternativas que dependerán de la relación de esbeltez D/H del tanque. Para D/H > 
1.333 como es nuestro caso usamos la ecuación: 
XiS = 0.375  [1 + 1.333 (
0.866 
D
H
tanh(0.866 
D
H
)
− 1)]  H 
XiS = 0.375  [1 + 1.333 (
0.866 
21
13.20
tanh(0.866 
21
13.20
)
− 1)]  13.20 
XiS = 8.67 m  (Xi era 4.95 m, es decir, hay un aumento del  75%) 
   
Al comparar con el valor Xi que era la altura de aplicación desde la base del tanque 
de la fuerza impulsiva para verificar la estabilidad y el volteo del tanque, vemos que 
esta es menor, lo cual significa que en la verificación de la estabilidad de la 
cimentación, las exigencias son mayores. Por otro lado es lógico que XiS > Xi, dado 
que en realidad el centro de gravedad de la cimentación esta más bajo que la base del 
tanque. Si bien eso es variable según la forma de la cimentación que a su vez depende 
de las características del suelo de cimentación, creemos que el API 650 toma algún 
valor promedio que incluye alguna desviación estándar por la variabilidad de esta 
variable. Lo mismo ocurre con el lugar de aplicación de la fuerza convectiva, la cual 
también sufre un incremento, siendo XiC > XC.  
 
Teóricamente los puntos de aplicación de la carga lateral del cilindro XS y del techo 
Xr también deberían sufrir también un incremento siguiendo esta lógica, pero son 
cargas casi irrelevantes respecto a las otras, especialmente respecto a la carga 
impulsiva, por ello presumiblemente el API 650 no modifica los puntos de aplicación 
en este caso. 
 
Para hallar el valor de XCS se usa la siguiente ecuación que es independiente de la 
relación de esbeltez D/H: 
 
XCS  =  [1 −
cosh(
3.67H
D
)−1.937
3.67H
D
senh(
3.67H
D
)
] H 
XCS  =  [1 −
cosh(
3.67 x 13.20
21
)−1.937
3.67 x 13.20
21
 senh(
3.67x  13.20
21
)
]   13.20 
XCS = 9.59 m (XC era 8.51 m, es decir, hay un aumento del 13%).  
Entonces MS es: 
MS =             
√[0.29(2`512,685 · 8.67 + 59,662 ·  6.10 + 10,365 ·  14.60)]2 + [0.12(1`410,452 · 9.59)]2  
MS = 6`667,655  Kg-m  (Mrw era 4`023,066 Kg-m) 
 
Observamos que hay un incremento de 65.7% en el momento de volteo MS respecto 
al momento de volteo Mrw. Esto nos indica la importancia que debe de tener la 
estabilidad global del tanque al volteo.  
 
Como se dijo al definir el parámetro Wfd necesario para el cálculo de la estabilidad 
global de un tanque anclado mecánicamente, la cimentación debería estar diseñada 
sino es imposible asignarle un valor a este parámetro. Ello es posible al tener el peso 
de la estructura del tanque, el peso del producto que contiene y al haber ya calculado 
la carga mínima de tracción de los anclajes por unidad de longitud circunferencial en 
N/m WAB. Sin embargo primero calcularemos la estabilidad global al volteo sin tomar 
aún en cuenta el peso de la cimentación y del suelo encima de la misma.  
 
0.5 · 21[3`931,885+21,980+(59,662+10,365)+Wfd+Wg]
6`667,655
    2 
6.45  2 OK 
 
Por lo tanto el tanque anclado mecánicamente es estable al volteo aún sin haber 
tomado en cuenta el peso de la cimentación De todas maneras el diseño de la 
cimentación se presenta en el punto 10. 
 
Verificando la resistencia al deslizamiento del tanque: 
El Apéndice E del API 650 da la siguiente ecuación para verificar la estabilidad al 
deslizamiento lateral de un tanque: 
VS =  (WS + Wr + Wf + Wp) (1 – 0.4 AV)  
VS  V 
donde: 
WS, Wr, Wf y Wp ya han sido definidos. Asimismo, AV es la aceleración vertical, la 
cual en una proporción del 40% de la misma contribuye a reducir el peso normal del 
tanque sobre el terreno mientras simultáneamente el sismo actúa lateralmente con 
toda su fuerza teórica. Esta fuerza de resistencia al deslizamiento VS tiene que ser 
mayor o igual al cortante basal V. 
: Es el factor de fricción que el API 650 considera igual a 0.4. Cabe indicar que este 
factor es más bajo que el que usa la norma norteamericana equivalente para tanques 
de agua AWWA D100, el cual es igual a tan Φ, al igual como lo considera la norma 
ASCE 7. Ambas normas consideran Φ = 30º, con lo cual el factor de fricción es  
= 0.57. Pero no debemos olvidar que la AWWA D100 considera cargas sísmicas 
mayores al usar factores de reducción de la carga sísmica R menores. 
Entonces: 
VS = 0.4 (59,662 + 10,365 + 21,980 + 3`931,885) (1 – 0.4 · 0.19) 
VS = 1`487,230 kg > V (V = 774,091 Kg)  OK  
 
Verificando el cortante tangencial en la unión del cilindro con las planchas de fondo 
del tanque: 
La zona crítica de transferencia del cortante sísmico es en la unión del cilindro con el 
fondo, en la soldadura de filete, de acuerdo a como se muestra en la siguiente figura: 
 
Fig. 5.6. Plano potencial de falla de la soldadura en la unión con el tanque. 
 
Verificando la soldadura de filete en la unión del cilindro con el fondo: 
La soldadura típica es hecha con electrodos E60XX y/o E70XX de la norma AWS 
5.1 “Specification for Carbon Steel Electrodes for Shielded Metal Arc Welding” 
mediante el proceso de soldadura llamado “Shielded Metal Arc Welding” (SMAW) 
o “Soldadura de Arco con Metal Protegido”. Los electrodos E60XX tienen una 
resistencia a la rotura de mínimo 60 ksi, mientras los electrodos E70XX tienen una 
resistencia a la rotura de mínimo 70 ksi.   
 
La ecuación que da el API 650 para calcular el cortante en la unión cilindro – fondo 
es una ecuación que reparte el cortante basal por unidad de longitud circunferencial 
de la siguiente manera: 
Vmax = 
2 VBasal
πD
 
Vmax = 
2 x 774,091
π x 21
 
Vmax = 23,467 kg/m   
 La superficie potencial de falla de la soldadura por metro circunferencial lineal es: 
1
√2
 · 6 mm · 1,000 mm = 4,242 mm2 
 
Suponiendo un electrodo E60XX, el mismo tiene una resistencia a la rotura de 60 ksi 
= 42.2 kg/mm2, la resistencia de la soldadura en el plano potencial de falla es: 
4,242 ·  42.2 · 0.6 · 0.5 · 1.33 = 71,426 kg > 23,467 kg   OK 
   
donde: 
0.6: es el factor de reducción de resistencia por tratarse de una resistencia de cortante 
y no de tracción. 
0.5: De acuerdo a las prácticas norteamericanas, la resistencia de la soldadura se 
reduce a la mitad al estar haciendo los cálculos a la rotura pero bajo esfuerzos 
permisibles. Al ser el diseño por esfuerzos permisibles y ser la carga sísmica una 
carga última, se aumenta luego la resistencia teórica en 33%, de acuerdo a las 
prácticas estándar norteamericanas para cargas dinámicas de corta duración.  
Si por seguridad no se quisiera aumentar en 33% la resistencia teórica, tendríamos 
una resistencia de 53,704 kg > 23,467 kg. 
 
Para imaginarnos la enorme resistencia que tiene la soldadura, acá estamos 
considerando solamente el cordón exterior de soldadura y que sería el más esforzado; 
sin embargo el cilindro es tan delgado (12 mm) que en realidad son los 2 cordones de 
soldadura los que trabajan, por lo que nuestra holgura es prácticamente el doble. 
 
Verificando la unión soldada con la  plancha del cilindro: 
Esta falla por corte se puede dar en la cara del filete de soldadura con la plancha con 
la que se hace la fundición. Si bien esa zona es una mezcla entre el metal de aporte de 
la soldadura (siempre de mejor calidad que el acero que se esta soldando) y el metal 
base, se consideran las características del metal base. Así tenemos: 
 
Plano potencial de falla: 6 mm · 1,000 mm = 6,000 mm2 
Resistencia a la rotura del acero A 36: 25 kg/mm2 
luego: 
 6,000 · 25 · 0.6 · 0.5 · 1.33 = 59,850 kg > 23,295 kg   OK 
 
Si por seguridad no se quisiera aumentar en 33% la resistencia teórica, tendríamos 
una resistencia de 45,000 kg > 23,467 kg. Igualmente acá estamos considerando 
solamente uno de los lados de la unión. 
 
 
 
Cálculo del desplazamiento del techo del tanque debido a la vibración sísmica: 
Esto es algo que el API 650 no exige ni indica tampoco como hacerlo en parte, debido, 
a que son estructuras sumamente rígidas cuyo desplazamiento es mínimo y por lo 
tanto el desplazamiento en el nivel del techo no es algo crítico. Sin embargo se 
procederá a hacer el cálculo respectivo como una verificación y un aporte del presente 
trabajo. Para ello primero calculamos el periodo natural o fundamental de vibración 
impulsivo Ti del tanque. Esto de paso, que era un pendiente desde que se hicieron los 
cálculos de las aceleraciones a las que va a estar sometido el tanque, nos servirá para 
verificar los cálculos iniciales.  
 
El periodo natural de vibración impulsiva del tanque: 
El periodo natural de vibración impulsiva del tanque es definido por el API 650 
mediante la siguiente ecuación: 
Ti = 
1
√2000
 
Ci H 
√
tu
D
  
√ρ
√E
 
donde: 
Ci: Un coeficiente para determinar el periodo impulsivo del tanque y que depende de 
su relación de esbeltez D/H. Este se determina gráficamente con un gráfico del 
Apéndice E del API 650 el cual tiene en las abscisas la relación de esbeltez en la 
forma H/D y en las ordenadas el factor Ci. 
ρ: Densidad del producto del tanque. 
E: Módulo de Elasticidad del acero en MPa. 
tu: El API 650 indica que es el espesor uniforme equivalente del cilindro del tanque, 
pero no indica como calcularlo. En un trabajo de la bibliografía recomendada en 
el Comentario al Apéndice E, el Apéndice EC, (Malhotra et al., 2000), estos 
definen esto como el “espesor uniforme equivalente de la cáscara cilíndrica” y se 
calcula  sobre la parte mojada de la pared del tanque de tal manera de asignarle un 
“peso” a cada parte de la pared en función a la deformación, por lo que el mayor 
“peso” es asignado cerca a la base del tanque, donde la deformación es máxima. 
Hay que tener claro que la deformación de la pared estará en función a la altura del 
fluido respecto a ese punto, la misma que luego se equilibra haciendo las planchas 
del anillo más gruesas en ese lugar.  
 
Tenemos entonces: 
 = 860 kg/m3   
E = 200,000 MPa 
 0.63 nos da en el gráfico que se muestra a continuación un valor aproximado 
para Ci = 6.14. 
 
 
Fig. 5.7. Gráfica para hallar el valor del factor Ci. De: American Petroleum Institute. 
“API Standard 650. Welded Tanks for Oil Storage”. American Petroleum Institute. 
Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados Unidos de Norteamérica. Noviembre 
2009. 
 
 
Para el cálculo de tu hacemos la siguiente tabla: 
Anillo 
Altura 
del 
Anillo 
(sólo la 
parte 
mojada, 
en 
metros) 
H 
(m) 
Espesor 
(mm) 
Altura 
Anillo 
x H 
Altura 
Anillo 
x H 
x 
Espesor 
1 2.40 13.20 12 31.68 380.16 
2 2.40 10.80 10 25.92 259.20 
3 2.40 8.40 8 20.16 161.28 
4 2.40 6.00 6 14.40 86.40 
5 2.40 3.60 6 8.64 51.84 
6 1.20 1.20 6 1.44 8.64 
Ci   =  = 0.63 
    ∑ = 
102.24 
∑ = 
947.52 
 
   tu = 
947.52
102.24
 = 9.27 mm 
Ti = 
1
√2000
 
6.14· 13.20 
√
9.27
21
  
√860
√200,000
 
Ti = 0.18 s 
 
Con esto nuestro supuesto que el periodo fundamental de vibración impulsivo estaba 
alrededor de los 0.20 s (entre los 0.10 s y los 0.30 s) queda confirmado y los cálculos 
iniciales respecto a las cargas sísmicas se mantienen 
 
El desplazamiento del tanque: 
Específicamente se trata de calcular el desplazamiento que experimenta el tanque a 
nivel del techo. Es entre el techo y el fondo o base del tanque en que se produce la 
distorsión debido al desplazamiento o distorsión. 
 
El desplazamiento que va a experimentar un tanque como estos, como cualquier tipo 
de estructura sometida a fuerzas dinámicas, es el producto del desplazamiento 
espectral Sd por el Factor de Participación de un determinado modo. El 
desplazamiento espectral Sd se obtiene directamente del espectro de aceleraciones 
mediante la conocida relación que relaciona la aceleración con el desplazamiento de 
un sistema a través de la frecuencia angular o su período natural T no amortiguado al 
cual representan y que es:  
Sa = ω2 Sd = (
2π
T
)
2
Sd   
   
Siendo en nuestro caso el periodo fundamental del tanque de 0.18 s, obtenemos la 
aceleración espectral del espectro que tenemos de aproximadamente: 
T = 0.18 s  Sa = 1.08 g = 10.59 m/s2 
 
Por las condiciones de los suelos esto fue amplificado en 1.3 y luego en 1.2, por lo 
tanto Sa = 1.3 · 1.2 = 16.52 m/s
2. Por otro lado al ser esto con un amortiguamiento del 
5% lo multiplicamos por el factor de para llevarlo a un caso casi no amortiguado y 
obtenemos: 
16.52 · 1.5 = 24.78 m/s2  
 
Ahora usamos la ecuación:  
 Sa = (
2π
T
)
2
Sd  ⇔ Sd = (
T
2π
)
2
Sa 
    Sd = (
0.18
2π
)
2
· 24.78 
    Sd = 0.020 m = 2 cm 
   
A este valor falta multiplicarlo por el Factor de Participación. Este modo de vibración, 
que es el modo impulsivo, tiene también un Factor de Participación en el 
desplazamiento. Cada modo en cada estructura tiene eso. En el caso de tanques 
circulares conteniendo algún fluido, el trabajo de Housner y Haroun (1982) presenta 
una gráfica de este factor de participación del modo impulsivo y que dependerá de las 
características de esbeltez H/R. Esta gráfica se muestra en la siguiente figura. Ya no 
es necesario multiplicar este valor por una desviación estándar, lo usual en problemas 
donde hay una variabilidad debido a la aleatoriedad e incertidumbre de los parámetros 
de entrada, ya que en los valores de la aceleración espectral Sa se tiene ya esa 
desviación estándar.    
En este caso H/R es: 
        
H
R
 = 
13.20
10.5
 = 1.26   Factor de Participación Modal = 1.24 
 
El desplazamiento final del techo del tanque es: 
 2.0 cm · 1.24 = 2.5 cm 
 
Fig. 5.8. Valor de Participación Modal del Periodo Impulsivo de acuerdo a la de 
esbeltez del tanque H/R. De: Housner, George y Haroun, Medhat. “Dynamic 
Characteristics of Liquid Storage Tanks”. Journal of Engineering Mechanics 
Division, Proceedings of the American Society of Civil Engineers, ASCE, Vol. 108, 
Nº EM5. Estados Unidos de Norteamérica. Octubre 1982. 
 
Vemos pues que el desplazamiento del techo del tanque es mínimo, es por ello que 
esta no es una variable de la cual el API 650 se preocupe. Es más, si vemos el caso de 
un tanque extremadamente esbelto y por lo tanto el que pudiese desplazarse más con 
una relación de esbeltez de H/R = 3 (que corresponde a D/H = 0.33) tendríamos 
aproximadamente el siguiente desplazamiento total: 
 Un tanque con esa esbeltez73 debe de tener un periodo de vibración fundamental 
impulsivo de alrededor de los 0.3 s. 
 Con esos periodos nuestras desplazamientos espectrales finales serían las 
siguientes: 0.3 s: 5.4 cm 
 Considerando el factor de participación de 1.5 obtenemos finalmente: 0.3 s: 8.1 
cm 
 
Evidentemente desplazamientos de 8.1 cm ya no son despreciables aunque siguen 
siendo bajos. Para un tanque estándar de 12.00 m de altura, estamos hablando de una 
distorsión de 0.68%, lo cual no es para preocuparse, menos tratándose de acero. Por 
otro lado en general bajo la norma API 650 no se diseñan ni construyen tanques tan 
esbeltos, a lo más tanques con relaciones de esbeltez D/H ≥ 1, equivalente a H/R ≤ 2 
y cuyos periodos de vibración impulsivos son menores a los 0.3 s. 
 
9. Diseño del Techo 
En el diseño del techo consideraremos la combinación de cargas más desfavorable de 
las distintas que hay en el Apéndice R del API 650. Al ser la presión interna que se 
puede generar en el tanque igual al peso de las planchas de techo del mismo (0.056 
psi), no se necesita hacer la verificación del Apéndice M de que la unión del cilindro 
con el techo sea considerada una unión débil. Es suficiente con que la pata del filete 
de soldadura de la unión sea máximo 3/16” (5 mm). Por otro lado en la última adenda 
de noviembre del 2009 el API 650 bajó la Carga Viva a considerar en los techos a 75 
kg/m2 cuando siempre la consideró en 100 kg/m2 desde que la norma comenzó a usar 
el sistema de combinaciones de cargas. Esa sobrecarga siempre fue una exageración 
                                                 
73 Que por lo general nunca se diseñan así, salvo tanques especiales. 
y hoy en día la sobrecarga de 75 kg/m2 es ya más racional y es la misma que toma 
desde hace años la norma equivalente para tanques de agua AWWA D100. 
 
Asimismo, al diseñarse el techo con el Manual del AISC y las tablas de diseño por 
esfuerzos permisibles, se usará en el cálculo indistintamente el sistema métrico que 
usamos en el Perú y el sistema de unidades inglés, llamado también por las normas 
norteamericanas USCU (US Customary Units). Usaremos tanto el Manual ASD de 
1989 como el Manual del año 2005 usando los coeficientes de seguridad por esfuerzos 
permisibles, comparando luego los resultados. Esto lo hacemos ya que como se  indica 
y se explica en el Apéndice III y asimismo en el Apéndice V,  la nueva norma del 
AISC ha unificado los sistemas ASD y LRFD, permitiéndose usar ambos métodos. 
 
De todas las combinaciones de cargas del Apéndice R, la más desfavorable para el 
diseño del techo es: 
 
Carga Muerta + Sobrecarga del Techo + 0.4 de la Presión de Vacío 
Consideraciones para el diseño: 
Peso Propio Planchas 5 mm = 39.5 kg/m2 
Presión de Vacío (0.056psig) = 39.5 kg/m2 
Sobrecarga S/C   = 75 kg/m2 
Peso Repartido Total: 39.5 + 75 + 0.4 (39.5) = 129.8 ≈ 130 kg/m2 
 
El modelo estructural del techo es el mostrado en la siguiente figura: 
   
 Fig. 5.9. Techo visto en planta mostrando sus distintas vigas, viguetas y arriostres. 
 
Vemos que el armado propuesto implica en total 24 viguetas y 12 vigas principales 
que llegan al borde, es decir, un total de 36 apoyos. Es siempre fundamental que la 
cantidad de apoyos sea un número par. Si dividimos la longitud de la circunferencia 
de 66 m (п · 21 m) entre 36 tenemos: 
 
66
36
 = 1.83 m de longitud de arco (1.82 m en línea recta), que es menor a los 1.91 m 
máximos permitidos (1.91 m = 2п pies = 6.28 pies, ver numeral 5.2 del Apéndice III), 
de acuerdo al método típico tradicional. Internamente también se cumple que no haya 
una separación mayor a 5.5 pies = 1.68 m. Si comparamos esto con la fórmula 
propuesta (ver numeral 5.2 del Apéndice III) a partir de la segunda adenda de la 
undécima edición de noviembre del 2009, tenemos: 
   b = t √
1.5 Fy
p
 ≤ 2,100 mm 
 donde: 
b: Máximo ancho de separación circunferencial entre vigas o viguetas. 
t: Espesor de la plancha que se está usando para el techo = 5 mm. 
Fy: Límite de Fluencia del material que se está empleando para las planchas de techo 
= 250 MPa. 
p: Presión uniforme sobre el techo de acuerdo a la combinación de cargas del 
Apéndice R, que son 130 kg/m2 = 1.3 · 10-3 MPa 
 
Tenemos entonces: 
b = 5 √
1.5 ·  250
1.3 ·  10−3
  = 2,685 mm ≤ 2,100 mm 
 
Por lo que en teoría podríamos separar nuestras viguetas hasta el máximo permitido 
de ahora de 2.1 m. Dejamos entonces el armado propuesto como está.  
 
Vigas: 
Las vigas se analizan considerando que no haya posibilidad de pandeo en el ala 
superior en compresión ni en el alma, es decir el llamado pandeo local o alabeo. Para 
ello se verificará la compacidad de los diferentes componentes de los perfiles, sean 
estos atiesados o no,74 y si no lo fueran que trabajen dentro de los rangos que da el 
AISC para evitar el pandeo local. No se aceptarán perfiles que sean en parte o 
                                                 
74 La ingeniería norteamericana llama a las partes “no atiesadas” más claramente como “no rigidizadas” y 
se le podría llamar también “no restringidas” o “restringidas en un solo lado” o “monorestringidas”. Por su 
parte a las secciones “atiesadas” llamadas por la ingeniería norteamericana “rigidizadas” se les podría 
llamar también como “restringidas” o “restringidas en 2 lados” o “birestringidas”. Por ejemplo en los típicos 
perfiles que no son secciones tubulares, las alas son partes no atiesadas mientras el alma son las partes 
atiesadas. 
totalmente considerados esbeltos, es decir, con limites de esbeltez superior a los 
valores λr dados por el AISC.75    
 
Por otro lado, se proporcionará el arriostre necesario para que los distintos perfiles no 
tengan posibilidad al pandeo lateral – torsional de acuerdo a los esfuerzos a los que 
se vean sometidos. Por último se verificará que los perfiles seleccionados se deflecten 
dentro de límites tolerables según las normas de diseño. 
 
Para el diseño se usarán las tablas y gráficas del AISC y las recomendaciones de los 
mismos.  Las tablas dan las cargas máximas que pueden soportar los distintos perfiles 
suponiéndolos uniformemente cargados y simplemente apoyados, siempre y cuando 
se cumplan las limitaciones de las longitudes sin arriostrar que se indican. Por otro 
lado al usar  las gráficas del AISC se estará del lado de la seguridad, toda vez que las 
mismas consideran para la flexión y el pandeo lateral – torsional la condición de Cb = 
1, es decir, que a través de toda la luz no arriostrada de la viga el momento sea igual 
y constante, causando, análogamente a una columna, una compresión constante en 
una de las alas. Evidentemente esto prácticamente nunca se da ya que todos los 
elementos estructurales, en este caso las vigas, presentan variaciones de momento a 
través de su luz no arriostrada, por lo que al tener una menor fuerza de compresión 
promedio a través de la luz no arriostrada la posibilidad del pandeo   lateral – torsional 
disminuye.   
 
Adicionalmente de cumplirse estas tablas se estará dentro de los rangos adecuados de 
cortante ya que las mismas indican cuando es el límite en donde es importante 
verificar por cálculo el cortante y otros problemas como la inestabilidad del alma, etc. 
 
                                                 
75 Tanto la novena edición de la norma del AISC de 1989 como la decimotercera edición del 2005, los 
valores para definir la compacidad, no compacidad o esbeltez de un perfil son básicamente los mismos. 
Los perfiles seleccionados se verificarán posteriormente mediante cálculos numéricos 
comparando el Manual de 1989 y el del 2005. En las distintas fórmulas que se usan 
hay una serie de valores de los perfiles como su Módulo de Sección Elástico S, 
Módulo de Sección Z, etc. que son tomados de distintas tablas de propiedades de los 
perfiles que da el Manual del AISC. 
 
Como las tablas han sido desarrolladas para cargas uniformemente repartidas, 
analizaremos primero la diferencia que se genera respecto a tener cargas uniformes o 
triangulares. Esto debido a que por la forma circular en planta de la estructura del 
techo como la mostrada en la figura 7.8, las cargas actuantes sobre las vigas 
principales y las viguetas son de forma trapezoidal, la cual se descompone en una 
carga uniformemente repartida y una carga triangular. 
 
Analizando primero una carga uniformemente repartida mostrada en la siguiente 
figura 5.10. 
 
Fig. 5.10. Modelo de viga con carga uniformemente repartida. 
 
 
Q = q ·  l; M1 = 
Ql
8
 = 0.125 Ql; 1 = 
5 Ql3
384 EI
 = 0.01302 
Ql3
EI
 
 
 Fig. 5.11. Modelo de viga con carga en forma triangular. 
 
Q =  
q· l
2
 ;        M2 = 
2Ql
9√3
 = 0.1283 Ql;   2  =  0.01304 
Ql3
EI
 
 
Si bien el momento máximo no ocurre en el mismo punto (la carga uniforme como 
bien sabemos lo genera al centro de la luz y una carga triangular como la mostrada a 
0.5774 de la luz), la diferencia es irrelevante para fines de ingeniería y más aún 
tratándose de perfiles de acero de sección uniforme. 
La relación es:  
M2
M1
 = 
0.1283
0.125
 = 1.03       3% de diferencia  
Como vemos la diferencia es despreciable, por lo que podremos usar sin problemas 
las tablas y gráficas del AISC. 
 
Si bien el AISC indica explícitamente que las tablas se pueden usar para el caso de 
cargas concentradas equivalentes, vamos a comparar la diferencia entre una carga 
uniformemente repartida y la misma magnitud de carga concentrada al centro de la 
luz. 
 
En el caso de una carga concentrada: 
 Fig. 5.12. Modelo de viga con carga concentrada al centro. 
 
M = 
Pl
4
 haciendo P = ql = Q tenemos que M3 = 
Ql
4
  
3  =  
Pl3
48EI
 = 
Ql3
48EI
 = 0.02083 
Ql3
EI
 
 
En este caso la relación con la carga uniformemente repartida ya es: 
La relación es:  
M3
M1
 = 
0.25
0.125
 = 2    
 
Por lo que acá si tendremos que tomar las previsiones del caso al hacer uso de las 
tablas. 
 
Comparando las deflexiones de vigas simplemente apoyadas según la configuración 
de su carga, punto crítico especialmente en vigas de gran longitud como las vigas 
principales que van desde el cilindro del tanque hasta la columna central y que tienen 
prácticamente 10.50 m de longitud. 
 
La relación es:  
𝛿2
𝛿1
  = 
0.01304
0.01302
  =  1.0015 ≈ 1  
Para fines prácticos no hay diferencia. 
 En el caso de la carga concentrada tenemos: 
La relación es:  
𝛿3
𝛿1
  = 
0.02083
0.01302
  =  1.6 
Para este caso  también tenemos que tomar las previsiones del caso. 
 
Viguetas Exteriores – Canales [ 5x6.7 
 
Fig. 5.13. Diagrama de cargas de la vigueta exterior. 
 
Nota: El factor de conversión de lb/pie a kg/m es 1.49 
R1 =  
2 · 237 + 121
6
 · 3.60  +  
6.7 ·  1.49 ·  3.60
2
   =  375 kg  = 0.83 kips 
  R2 =  
2 · 121 + 237
6
 · 3.60 + 18 kg = 306 kg = 0.68 kips 
 
Las viguetas exteriores cargan: 
121 · 3.60 +  
116 ·  3.60
2
  + 18 = 663 kg  = 1.46 kips 
Tienen una longitud máxima de 3.60 m = 11.8 pies 
De acuerdo a las Tablas del AISC, el canal [ 5x6.7 puede para una longitud de hasta 
12 pies, cargar  hasta  3.6 kips y tener una longitud no arriostrada  máxima  Lu = 5.2 
pies (1.59 m) para la condición de simplemente apoyado y así no tener ningún 
problema por  pandeo lateral – torsional. 
 
Las relaciones de esbeltez local de este perfil son: 
 Ala: 
b
t
 = 
1.625
0.32
 = 5.1 < 10.8  el ala es compacta 
 Alma: 
h
tw
 = 
3.5
0.19
 = 18.4 < 106.7  el alma es compacta 
 
Por lo tanto el canal [ 5x6.7 es compacto, lo cual quiere decir que el perfil no tiene 
problemas para llegar a superar el límite de fluencia en todas sus partes sin 
experimentar el pandeo local o, dicho de otra manera, puede llegar a deformarse 
plásticamente sin que experimente pandeo local, siempre y cuando se le provea del 
arriostre lateral mínimo necesario para evitar el pandeo lateral – torsional. 
 
Por lo tanto las viguetas serán canales [ 5x6.7 con 1 arriostre al medio que es un 
ángulo de 2x2x3/16, que separa la vigueta en 2 partes de 1.80 m (5.9 pies) cada una. 
El hecho que la longitud no arriostrada sea un poco mayor a la permisible no genera 
ningún problema, ya que la zona más esforzada que podría pandearse lateralmente es 
la zona central, la cual está arriostrada. Además la carga total de 1.42 kips es menos 
de la mitad de la capacidad de carga de la viga por esfuerzo permisible para esa luz y 
esa longitud sin arriostrar de acuerdo a las tablas, por lo que el margen es amplio. 
 
Verificando por cálculo la viga: 
El momento es:  
M = 
[(
237 +  121
2
) ·  3.60] 3.60
7.931
  = 392 kg-m = 2.83 kips-ft 
76 
 
Luego hay que analizar si la viga está continuamente arrisotrada o no. De acuerdo al 
AISC el valor de LC (1989) es de 22.2” (56.4 cm), mientras el AISC del 2005 
denomina este valor LP y es de 24.6” (62.5 cm)77 y que en ambos casos es la 
separación máxima que puede haber entre arriostres para que se considere a la viga 
continuamente arriostrada. Al superar nuestra viga esa longitud no arriostrada LC o 
LP entonces no es posible que ocurra el momento plástico Mp
78, ya que si bien la 
sección es compacta ocurriría antes el pandeo lateral – torsional. Hay que calcular el 
momento máximo que puede soportar esa viga sin que ocurra el pandeo              lateral 
– torsional de acuerdo a las siguientes ecuaciones: 
 
 AISC ASD de 1989: 
En este caso específico del canal se usa la ecuación: 
Fb = 
12 ·  103 Cb
L(
d
Af
)
 = 
12 ·  103·  1
5.9 ·  12   (8.93)
 = 19.0 ksi   
donde: 
Fb: Esfuerzo permisible máximo 
L: Longitud no arriostrada = 5.9 pies 
                                                 
76 Esta fórmula para calcular el momento de una viga simplemente apoyada con carga trapezoidal es tomada 
de: Beton-Kalender. “Beton-Kalender 1964”. Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, Berlin  München. Primera 
Edición. Alemania. 1964. 
77 Estos valores se pueden calcular mediante ecuaciones genéricas o leerse directamente de tablas. 
78 En el AISC de 1989 no estaba previsto que ocurra el momento plástico, aunque si uno muy cercano por 
ello los esfuerzos permisibles son mayores a los típicos y es un esfuerzo cercano al momento plástico 
permitido por Esfuerzos Permisibles de acuerdo al AISC del 2005 aplicando el factor de seguridad de 1.67. 
d/Af: Valor que da el AISC que es variable según el perfil. 
Cb: Factor de modificación por pandeo lateral – torsional para momentos no 
uniformes a través de la longitud no arriostrada. Conservadoramente se puede 
tomar igual a 1. 
 
El momento que puede tomar el canal [ 5x6.7 para llegar a este esfuerzo es: 
M = σ SX = 19.0 · 3 = 57 kips-in = 4.75 kips-ft > 2.83 kips-ft 
SX: módulo de sección alrededor del eje X (eje fuerte). 
 
AISC del 2005 por Esfuerzos Permisibles: 
Se usa la ecuación genérica: 
Mn = Cb [Mp − (Mp − 0.7FySx) (
Lb − Lp
Lr− Lp
)] ≤ MP       79 
 
donde: 
Mp es el momento plástico = Fy Zx = 36 · 3.55 = 127.8 kips-in 
Lb: Longitud no arriostrada = 5.9 pies 
Lr: es la máxima longitud más allá de la cual hay que verificar que no se produzca en 
una sección compacta el pandeo lateral torsional elástico. Para este perfil su valor 
es de 10.4 pies. 
Zx: es el módulo de sección plástico = 3.55 in
3 (dato que da el AISC). 
Sx: módulo de sección elástico = 3 in
3 (dato que da el AISC). 
                                                 
79 Ver el Apéndice IV sobre una discusión de esta ecuación y su relación con los esfuerzos residuales. 
   Sustituyendo valores: 
  Mn = 1 [127.8 − (127.8 − 0.7 · 36 · 3.0 ) (
5.9 – 2.04
10.4−2.04
)] = 103.7 kips-in 
 
Dividiendo el resultado entre el factor de seguridad de esfuerzos permisibles  de 1.67 
obtenemos 62.1 kips-in = 5.17 kips-ft y un esfuerzo en la fibra extrema de: 
σ = 
M
Sx
 = 
62.1
3
 = 20.7 ksi 
En ambos casos (AISC 1989 y 2005) se ha tomado conservadoramente     Cb = 1 
cuando este valor es definitivamente mayor pero no lo vamos a calcular acá ya que 
sería extender demasiado este cálculo. Si Cb > 1, los momentos que hubiese podido 
tomar el  [ 5x6.7  hubiese aumentado en ambos casos. 
Si bien no es problema de acuerdo a las tablas, verificando el cortante del alma. 
 
AISC ASD de 1989: 
h
tw
 = 
5.0
0.19
 = 26.3 < 
380
√Fy
 = 63.3  
En este caso h es todo el peralte del perfil y no la altura entre alas menos el filete, que 
es la altura que se toma para ver si el perfil, en este caso el alma, cumple con las 
condiciones de compacidad o no y que tiene el mismo significado en el Manual del 
2005. 
 
entonces se usa la ecuación de esfuerzo permisible por corte: 
Fv = 0.40 Fy = 14.4 ksi 
V = 14.4 · 5.0 · 0.19 = 13.7 kips > 0.83 kips 
 
AISC del 2005 por Esfuerzos Permisibles: 
Vn = 0.6 FyAwCv 
donde: 
Aw: Area del alma, incluyendo la parte que está en las alas = 0.95 
Cv: Coeficiente de cortante del alma = 1.0, el cual se calcula como sigue: 
Cv = 1.0  si   
h
tw
 < 1.10√
kv E
Fy
  
 
Por ser el alma atiesada, kv tiene 2 posibles valores que dependen a su vez del cociente  
a
h
  donde: 
a: luz entre rigidizadores transversales, en este caso las alas = 4.36” para el canal [ 
5x6.7.  
h: luz entre las alas menos el radio de unión entre el alma y el ala = 3.5”.  
entonces: 
a
h
 = 
4.36
3.5
  = 1.25 < 3.0, por lo tanto 
kv = 5 + 
5
(
a
h
)
2 = 5 + 
5
1.56
 = 8.2 
h
tw
 = 18.4 < 1.10√
kv E
Fy
 = 1.10√
8.2 ·  29,000
36
 = 89.4 
Finalmente: 
Vn = 0.6 FyAwCv = 0.6 · 36 · 0.95 · 1.0 = 20.5 kips 
 
Dividiendo el resultado por el factor de seguridad por esfuerzos permisibles de 1.50, 
obtenemos una fuerza cortante permisible máxima de: 
20.5
1.50
 = 13.7 kips > 0.83 kips 
 
Vemos pues que la holgura en el corte es amplísima ya que en las vigas W y los 
canales por lo general el corte en el alma no es problema. Hemos pues comprobado 
la validez de las tablas de manera numérica y de paso comparado los esfuerzos 
permisibles de 1989 del AISC ASD 1989 con los actuales esfuerzos permisibles del 
año 2005 del AISC 2005. 
 
Como resumen de resultados, en ambos casos calculados por esfuerzos 
permisibles, presentamos la siguiente tabla: 
 AISC 1989 AISC 2005 
M (kips-ft) 4.75 5.17 
σ (ksi) 19.0 20.7 
V (kips) 13.7 13.7 
 
Nota: Estamos pues hablando de un aumento del 9% de los esfuerzos y momentos permisibles del 2005 
respecto a los esfuerzos y momentos permisibles de 1989, que fueron los clásicos con los que trabajó 
el AISC desde los años `60. Por otro lado el corte permisible se ha mantenido igual. 
 
 
El arriostre: 
Finalmente el arriostre se puede diseñar pero de manera práctica se busca 
simplemente que sea compacto y que tenga un factor de esbeltez tanto local como 
global, es decir cual una columna, dentro de rangos aceptables. Tomando los límites 
para compresión uniforme que son los más estrictos y hasta cierto punto es a lo que 
va a estar sometido el arriostre cuando trabaje, además de a una posible flexión: 
 
 
b
t
 = 
2.0
0.18
 = 11.1 < 12.7  el ángulo es compacto 
 
Además de acuerdo al AISC80 indica que un arriostre no debe de tener un factor de 
esbeltez mayor de: 
 k 
l
r
 = 1 · 
60"
0.612
 = 98 < 4 √
E
Fy
 = 113 
 
En las siguientes 2 figuras se muestra el arriostre entre viguetas y el arriostre entre la 
vigueta y la viga principal. 
 
 
Fig. 5.14. Detalle de arriostre de ángulo de 2x2x3/16 entre viguetas. 
                                                 
80 Esto es de la norma sismorresistente del AISC que si bien está pensado para arriostres de pórticos, no 
deja de ser una referencia hasta cierto punto válida para darnos una idea. La norma chilena NCh 2369 exige 
para un caso similar una esbeltez kl/r menor que 1.5 π √𝐸/𝐹𝑦 = 133.7, lo cual también se cumple. 
  
Fig. 5.15. Detalle de arriostre de ángulo de 2x2x3/16 entre la vigueta y la viga 
principal. 
 
Verificación de la Deflexión: 
Como el API 650 no dice nada al respecto, las únicas normas que hemos encontrado 
son prácticas estándar norteamericanas referidas a edificios (Fisher et al., 2003). Estas 
son idénticas a las que aparecen en el International Building Code. De acuerdo a esas 
normas, se considera una deflexión para techo de:  
   
l
240
 : Carga Viva + Carga Muerta si es que el techo soporta un cielorraso enlucido 
(como p. ej. de mortero). 
l
180
 : Carga Viva + Carga Muerta si es que el techo no soporta un cielorraso enlucido 
(como en este caso). 
l
120
 : Carga Viva + Carga Muerta si es que el techo no soporta ningún tipo de 
cobertura (que se podría aplicar a algunas vigas que no soportan directamente 
las planchas de techo). 
Trabajaremos con el límite 
l
180
 : 
 
360
180
 = 2 cm 
[ 5 x 6.7   I = 7.49”4  = 311.7 cm4 (del Manual del AISC) 
Tenemos: 0.01302  
645 ·  3603
2 ·  106 ·  311.7
  =  0.63 cm  OK     
   
 
 
Viguetas Interiores – Canales [ 5x6.7 
 
Fig. 5.16. Diagrama de cargas de la vigueta interior. 
 
      R1 =  
2 ·  78 +  127
6
  · 3.30  +   
6.7 ·  1.49 ·  3.30
2
  =  173 kg = 0.38 kips 
      R2 =  
2 ·  127 +  78
6
  · 3.30  +  17  =  200 kg = 0.44 kips 
 
  
Las viguetas interiores cargan: 
78 · 3.30 +  
49 ·  3.30
2
  + 17 = 356 kg = 0.78 kips 
Tienen una longitud máxima de 3.30 m = 10.8 pies 
 
De acuerdo a las Tablas del AISC, se podría usar un canal [ 4x5.4  que para una 
longitud de hasta 10 pies puede cargar  hasta  2.8 kips y una longitud no arriostrada  
máxima  Lu = 5.4 pies (1.65 m) para la condición de simplemente apoyado y así no 
tener ningún problema por pandeo lateral torsional. Si bien de esa manera se podría 
ahorrar algo de peso, por otro lado se complica el armado de la estructura y además 
se puede tener un mayor problema de desperdicios, por lo que por simpleza del 
armado se dejan los perfiles en canales [ 5x6.7. Finalmente el ahorro en peso es 
mínimo en comparación del peso del resto de la estructura y que no se puede cambiar, 
como el peso del cilindro, de las planchas del fondo y de las planchas del techo. 
 
Por lo tanto las viguetas serán canales [ 5x6.7 con 1 arriostre formado por un ángulo 
de 2x2x3/16 al medio como en el caso de la vigueta exterior, que separa la viga en 2 
partes de 1.65 m (5.4 pies) cada uno.  
 
No es necesario verificar la deflexión dado que las condiciones son más favorables 
aún que en el caso de la vigueta exterior. 
 
Viga W 6 x 12 Exterior: 
Se usará una sección W para tener una buena rigidez transversal. Cada una de las 
viguetas que se conecta a la viga es considerado un arriostre, por lo que al apoyarse y 
conectarse las viguetas en la zona central más esforzada de la viga W, se le puede 
considerar continuamente arriostrada, según se muestra en las 2 figuras a 
continuación. 
 
Fig. 5.17. Detalle de apoyo de las viguetas sobre las vigas W 6x12. 
 
 
Fig. 5.18. Detalles de apoyo de las viguetas sobre las vigas W 6x12. 
 
El modelamiento de esta parte de la estructura del techo es finalmente de acuerdo a lo 
mostrado a continuación: 
 Fig. 5.19. Diagrama de cargas de la viga de apoyo exterior. 
 
R1 = R2 =   306 +  
173
2
  +  
12 ·  1.49 ·  3.70
2
  = 426 kg = 0.94 kips  
M = 426 · 1.85 – 306 · 0.6 –  
66 ·  3.702
8
  = 605 kg-m = 4.37 kips-ft  
 
De acuerdo a las gráficas por esfuerzo permisible de Vigas W del AISC para acero 
A36, la viga W 6x12 soporta un momento de 13.5 kips-ft continuamente arriostrada. 
Este perfil tampoco presenta problemas de pandeo local si es que estuviese altamente 
esforzado ya que se trata de un perfil compacto, siendo las relaciones de esbeltez local 
de este perfil: 
 Ala: 
b
t
 = 
2.0
0.28
 = 7.2 < 10.8  el ala es compacta 
 Alma: 
h
tw
 = 
5.47
0.23
 = 23.8 < 106.7  el alma es compacta 
Por lo tanto el perfil W6x12 es compacto. 
 
La longitud límite para considerarlo continuamente arriostrado es de 1.16 m (AISC 
2005) y 1.28 m (AISC 1989), por lo que es, efectivamente, un perfil continuamente 
arrisotrado y que podría llegar a desarrollar el momento plástico Mp en la zona central 
más esforzada de requerirlo. Por ello no verificaremos más esta viga. 
Si bien este perfil se podría considerar como totalmente sobredimensionado, es de los 
más livianos que existen comercialmente en esa forma. Hay in perfil W6x9 pero no 
existe comercialmente, salvo a pedido. Finalmente se podría pensar en optar en un 
Canal como viga de apoyo por razones de ahorra peso como una canal [ 6x8.4 o [ 
7x9.8; sin embargo por las características de la estructura y de constructibilidad es 
mejor la viga W6x12, además que la diferencia de peso es despreciable. Como vemos 
en la siguiente figura esta viga, además de ser apoyo de las viguetas es también al 
mismo tiempo arriostre de la viga principal W14x22. 
 
 
 Fig. 5.20. Detalles del apoyo de la viga W 6x12 sobre la viga principal W 14x22. 
Esta viga se tendría que verificar respecto a las otras por el problema de soportar sobre 
su ala y alma cargas concentradas que pueden generar una fluencia localizada en la 
zona de unión del alma con el ala de la viga debido a los altos esfuerzos de 
compresión. La otra falla que se puede presentar es el pandeo o arqueado de alma 
como falla de inestabilidad, la cual es una falla crítica que debe de evitarse a toda 
costa. Si bien estas cargas son muy pequeñas para generar este problema en esta viga, 
se verificarán de todas maneras. Tomamos para ello la mayor carga de 306 kg. Por la 
similitud que hemos estado viendo entre los 2 Manuales AISC trabajaremos ahora 
solamente con el del 2005. De por sí las ecuaciones de ambos AISC son en este  caso 
idénticas.  
 
Verificando la fluencia en la unión alma – ala: 
  Rn = (5k + N) Fywtw 
donde: 
Rn: Carga concentrada o de reacción. 
k: es una medida entre la unión del alma y el ala de la viga = 5/8” 
N: longitud del apoyo, en este caso el canal [ 5x6.7 = 1.75” 
Fyw: límite de fluencia del alma = 36 ksi 
tw: espesor del alma = 0.23” 
sustituyendo valores: 
  Rn = (5 · 0.60 + 1.75) · 36 · 0.23 = 39.3 
 
dividiéndolo entre 1.5, que es el factor de seguridad por esfuerzos permisibles de este 
tipo de verificación:  
 
  
39.3
1.5
 = 26.2 kips > 0.67 kips 
 
Verificando la inestabilidad del alma: 
 Rn = 0.80tw
2 [1 + 3 (
N
d
) (
tw
tf
)
1.5
]√
EFywtf
tw
 
donde: (definiendo términos que aún no han sido definidos) 
d: altura total del perfil = 6.03” 
tf: espesor del ala  
reemplazando valores: 
Rn = 0.80 · 0.23
2 [1 + 3 (
1.75
6.03
) (
0.23
0.28
)
1.5
]√
29,000·36·0.28
0.23
  =  78.6 kips 
 
dividiéndolo entre 2.0, que es el factor de seguridad por esfuerzos permisibles de este 
tipo de verificación: 
                   
78.6
2.0
 = 39.3 kips > 0.67 kips 
 
Vemos que acá el coeficiente de seguridad es de 2.0 en comparación de 1.5 en el caso 
anterior o del genérico de 1.67 para esfuerzos permisibles, lo que nos indica lo crítica 
que sería de ocurrir esta falla. 
 
Verificación de la Deflexión: 
De acuerdo a las prácticas estándar norteamericanas, elementos de soporte de techos 
que no están en contacto directo con la superficie del techo a soportar (en este caso 
las planchas), se permite una deflexión de hasta  
l
120
 según lo que hemos visto. Sin 
embargo seguiremos trabajando con 
l
180
 : 
                     
370
180
 = 2.0 cm 
 
La viga carga 306 + 173 + 306 + 66 = 851 kg = 1.87 kips. Su luz es          3.70 m = 
12.1 pies. Para esa luz y suponiendo una carga máxima de 7.3 kips uniformemente 
repartida, la viga se deflecta 0.59, es decir 1.5 cm de acuerdo a las tablas del AISC. 
Si bien las cargas concentradas equivalentes como las que soporta la viga generan 
mayores deflexiones como hemos visto al inicio del punto haciendo comparaciones 
básicas.81 Al ser la carga casi 4 veces menor no tenemos problema con la deflexión. 
 
                                                 
81 En realidad la mayor magnitud en 1.6 es suponiendo que toda la carga de 1.87 kips estuviese concentrada 
en un solo punto central, cuando la realidad es que se trata de 3 cargas concentradas más la carga 
uniformemente repartida del peso propio de la viga. 
Viga W 6 x 12 Interior: 
Se usará una sección W considerándose un arriostre al medio. 
 
Fig. 5.21. Diagrama de cargas de la viga de apoyo interior. 
 
R1 = R2 =     
200
2
  + 
12 ·  1.49 ·  1.94
2
  = 118 kg  = 0.26 kips 
 
Al ser las cargas menores, y la luz menor, no verificamos por esfuerzos ni deflexión 
la viga. 
 
 
Viga W 14 x 22: 
 
Fig. 5.22. Diagrama de cargas de la viga principal. 
 
R1 = 
2 ·  238 +  33
6
  · 10.1  +  
22 ·  1.49 ·  10.10
2
   =  1,023 kg   
+ R1 · 10.1 - 426 · (3.38 + 3.34) - 118 · 3.34 = 0    R1 = 323 kg 
Total R1 = 1,023 + 323 = 1,346 kg = 2.96 kips 
R2 =  
2 ·  33 + 238
6
  · 10.1 + 165 kg   =  677 kg   
+ R2  = 426 + 118 – 323 = 221 kg 
Total R2 = 677 + 221 = 898 kg = 1.98 kips 
El momento máximo es, suponiendo que ocurre en el mismo sitio82, de: 
M1 = 
[(
238 +  33
2
) ·  10.1] 10.1
7.832
  = 1,765 kg-m (Momento debido a la carga 
trapezoidal)  
M2 =  
32.8 ·  10.12
8
  = 419 kg-m     (Momento debido al peso propio) 
M3 = 323 · 3.38 = 1,092 kg-m (Momento debido a las cargas    
concentradas) 
M = 1,765 + 419 + 1,092 = 3,276 kg-m = 23.64 kips-ft 
 
                                                 
82 El momento debido a la carga repartida trapezoidal ocurre a 5.68 m del apoyo, mientras que el momento 
máximo debido a las cargas concentradas ocurre a 3.38 m del apoyo, justo en el punto de aplicación de la 
carga concentrada de 426 kg. Por otro lado el momento máximo debido a peso propio de la viga ocurre en 
el centro de la luz a 5.25 m del apoyo. Sin embargo se calcularán por separado sumándose luego 
aritméticamente. 
De las gráficas del AISC para vigas W A36, vemos que la viga W14x22 soporta un 
momento permisible de aproximadamente 35 kips-ft para una longitud no arriostrada 
de 3.38 m (11.1`). Si bien desde un punto de vista de las cargas vigas más livianas 
existentes en el mercado83 llegan a soportar ese momento para longitudes sin arriostrar 
de 11 pies como la viga W8x18, por razones de constructibilidad y un mejor 
funcionamiento del arriostre, se toma una viga W14x22. Por otro lado la diferencia 
no es tan relevante, ya que la estructura del techo no tiene gran relevancia respecto al 
peso de todo el tanque. 
 
Las relaciones de esbeltez local de este perfil son: 
 
 Ala: 
b
t
 = 
2.0
0.335
 = 7.5 < 10.8  el ala es compacta 
 Alma: 
h
tw
 = 
13.07
0.23
 = 56.9 < 106.7  el alma es compacta 
Por lo tanto el perfil W 14x22 es compacto. 
 
De acuerdo a las ecuaciones del AISC para que pudiese llegar a formarse el momento 
plástico en la viga W 14x22, la longitud no arriostrada máxima tendría que ser 5.3 
pies.  
 
Verificando por cálculo la viga: 
 
AISC ASD de 1989: 
                                                 
83 Es muy importante que las vigas que se diseñen se encuentren comercialmente en el mercado. 
El Manual de 1989 es más simple y hasta limitado en relación a lo que aparece en el 
Manual del 2005. Al ser una sección compacta pero con una longitud arriostrada 
mayor a LC = 5.3 pies, el AISC 1989 da 3 posibles ecuaciones para calcular el máximo 
esfuerzo en compresión e indica que la que da el mayor valor es la válida pero ninguna 
puede superar 0.60 Fy. En nuestro caso la ecuación aplicable es: 
Fb = 
170 ·  103 Cb
(
l
rT
)
2   ≤  0.60 Fy 
donde: 
l: Longitud no arriostrada 
rT: Radio de giro de la sección en compresión que es el ala en compresión y un tercio 
del alma en compresión y es igual a 1.25 
 
 
reemplazando valores: 
Fb = 
170 ·  103· 1
(
11.1 ·  12
1.25
)
2  = 15.0 ksi 
 
Por lo tanto el máximo momento que puede tomar la sección es: 
 M = σ Sx = 15.0 · 29 = 435 kips-in = 36.3 kips-ft > 23.64 kips-ft. 
 
AISC del 2005 por Esfuerzos Permisibles: 
Al ser Lb no solamente mayor a Lp sino inclusive a Lr, ya que Lr = 8.4 pies,  entonces 
estamos ante el caso de que el pandeo lateral – torsional puede darse en el rango 
elástico de la flexión. Para calcular el máximo momento que puede soportar la sección 
sin sufrir el pandeo lateral – torsional de acuerdo a la longitud sin arriostrar que 
estamos considerando de 11.1 pies se usa la siguiente ecuación: 
Mn = 
Cbπ
2E
(
Lb
rts
)
2  √1 + 0.078
Jc
Sxh0
 (
Lb
rts
)
2
 Sx  ≤  Mp 
donde: (definiendo solamente términos aún no definidos o los necesarios por datos): 
Lb: Longitud no arriostrada = 11.1 pies = 133.2” 
J: inercia torsional = 0.208 in4  
c: para perfiles doblemente simétricos c = 1 
rts: radio de giro efectivo usado en la determinación de Lr en el pandeo  lateral – 
torsional = 1.27 in 
h0: distancia entre los centroides de las alas = 13.4 in 
Sx: 29.0 in
3 
Sustituyendo valores: 
Mn = 
1·π2·29,000
(
133.2
1.27
)
2  √1 + 0.078
0.208·1
29.0 · 13.4
 (
133.2
1.27
)
2
 ·  29.0 = 911.5 kips-in 
= 76.0 kips-ft 
 
Dividiendo el resultado entre el factor de seguridad para esfuerzos permisibles de 1.67 
obtenemos: 
  
911.5
1.67
 = 545.8 kips-in  ó   
76.0
1.67
 = 45.5 kips-ft 
 
y un esfuerzo en la fibra extrema de: 
  σ = 
M
Sx
 = 
545.8
29
 = 18.8 ksi 
 
Vemos que al hacer un cálculo “más exacto” obtenemos que nuestra viga con esas 
longitudes de arriostre puede soportar un momento máximo  en teoría constante (Cb 
= 1) de 45.5 kips-ft, prácticamente el doble del aplicado. Por su parte al chequear el 
esfuerzo en la fibra extrema este es de 18.8 ksi, menor a los 0.60 Fy = 21.6 ksi, por lo 
que en ese sentido el AISC del 2005, teniendo ya herramientas más refinadas de 
cálculo, es menos conservador que el AISC del año 1989. 
 
Por último si bien ya se ha visto en las figura 5.19 el arriostre de la viga W 6x12, se 
puede observar que la viga no se conecta con la viga principal por la parte superior y 
que es por donde comienza el pandeo lateral – torsional sino que está en el tercio 
central del peralte de la viga principal. En realidad para las cargas que tenemos no 
debería haber problemas ya que al estar conectada la viga – arriostre en el tercio 
central de la viga principal, ya está restringido el pandeo el cual parte de un modelo 
donde uno de los puntos de rotación es el centro del alma. Sin embargo, por buenas 
prácticas se le colocó un atiesador justo allí de tal manera que junto con el arriostre 
forman un punto estable. 
 
Si bien no es problema de acuerdo a las tablas, verificando el cortante del alma. 
 
AISC ASD de 1989: 
 
h
tw
 = 
13.70
0.23
 = 59.6 < 
380
√Fy
 = 63.3 
entonces se usa la ecuación de esfuerzo permisible por corte: 
 Fv = 0.40 Fy = 14.4 ksi 
V = 14.4 · 13.7 · 0.23 = 45.4 kips > 2.96 kips 
 
AISC del 2005 por Esfuerzos Permisibles: 
  Vn = 0.6 FyAwCv 
donde: 
Aw: Area del alma, incluyendo la parte que está en las alas = 3.15 
Cv: Coeficiente de cortante del alma = 1.0. En este caso por tratarse de un perfil 
laminado que cumple con la condición: 
Cv = 1.0  si   
h
tw
 = 56.9 < 2.24√
E
Fy
 = 2.24 √
29,000
36
 = 63.6 
entonces: 
Vn = 0.6 FyAwCv = 0.6 · 36 · 3.15 · 1.0 = 68.0 kips 
 
Dividiendo el resultado por el factor de seguridad por esfuerzos permisibles de 1.50, 
obtenemos una fuerza cortante permisible máxima de: 
             
68.0
1.50
 = 45.3 kips > 2.96 kips 
 
Como resumen de resultados, en ambos casos calculados por esfuerzos 
permisibles, presentamos la siguiente tabla: 
 AISC 1989 AISC 2005 
M (kips-ft) 36.3 45.5 
σ (ksi) 15.0 18.8 
V (kips) 45.4 45.3 
 
Nota: Estamos pues hablando ahora de un aumento del 25% de los esfuerzos y momentos permisibles 
del AISC del 2005 respecto a los esfuerzos y momentos permisibles del AISC de 1989 en el caso de 
tener longitudes no arriostradas de cierta importancia y que nos puedan llevar a tener problemas de 
pandeo lateral – torsional en el rango elástico de la flexión. Esto debido seguramente a que las 
herramientas de cálculo se han ido refinando permitiéndonos hacer diseños más racionales y hasta 
cierto punto más precisos.  En el caso de las fuerzas permisibles por cortante respecto al año 1989, 
estas se mantienen prácticamente iguales. 
 
 
Verificación de la Deflexión: 
                   
1010
180
 = 4.2 cm 
W14x22   I = 199”4  = 8,283 cm4  
 
Δ1 = 0.01303 
2.38 +  0.33 
2
 ·  1,0104
2 ·  106 ·  8,283
 = 1.1 cm   
Δ2 = 
5 · 0.33 ·  1,0104
384 ·  2 ·  106 ·  8,283
  = 0.27 cm 
 
Si bien no se ha considerado en este cálculo las cargas concentradas producto de las 
vigas W6x12 que se apoyan en la viga principal, pero dado que 1.37 cm es bastante 
menor a 4.2, podemos considerar que tenemos suficiente holgura para no calcular la 
deflexión producto de las cargas concentradas. 
 
 
Diseño de la Columna Central 
Dadas las condiciones de conexión y apoyo de la columna y dado el sumamente 
pequeño desplazamiento relativo que puede haber (alrededor de 2.5 cm, ver parte final 
del punto 8) se considera para la columna un valor de k = 1. 
El límite de la razón  
kl
r
  será  
kl
r
  180 de acuerdo al API 650. 
A la columna llegan 12 vigas con una carga de 1.98 kips cada una. Eso quiere decir 
que teóricamente la columna tiene que soportar 23.76 kips; sin embargo, eso es 
suponiendo que todo el techo se encuentre cargado uniformemente con la carga viva. 
De acuerdo a la norma norteamericana de cargas ASCE 7, para techos con pendientes 
bajas (4” por pie o menos)84 y áreas tributarias mayores a los 55.8 m2 85, el factor de 
reducción de la sobrecarga es de 0.6. Esto nos lleva a que la carga que en realidad 
tiene que poder soportar la columna siguiendo la normativa norteamericana es de: 
 
De toda la carga uniforme de 130 kg/m2 que habíamos calculado, 75 kg/m2, es decir 
el 57%, corresponde a la carga viva. Por lo tanto 0.6 · 0.57 = 0.342, que es el factor 
en que reduciremos las cargas que llegan de cada una de las vigas a la columna. Así 
tenemos que nuestra columna carga en realidad: 
[ 1.98 kips · (1 – 0.342) ] · 12 = 15.6 kips  
                                                 
84 Nosotros estamos considerando acá la pendiente mínima de 6.25%, que equivale a ¾” por pie. 
85 El área tributaria de la columna es de 346 m2. 
  
 
 
Fig. 5.23. Detalles de la plancha de apoyo en la coronación de la columna para las 
vigas principales W 14x22. 
 Fig. 5.24. Corte interior del tanque que muestra la pendiente del fondo, la pendiente 
del techo, las columna central y el cilindro. 
 
 
 
La columna será un tubo de  12”  Schedule 20. Estos tubos redondos sin costura 
usados en la industria petrolera se encuentran normados de acuerdo al ANSI/ASME 
B36.10M y por lo general se trata de tubos de acuerdo a la especificación ASTM A 
53, ASTM A 106 o API 5L. Usaremos un tubo A 53 Grado B cuyo límite de fluencia 
mínimo es de 35 ksi. Las características del tubo son: 
 
Diámetro exterior: 12.75” 
Diámetro interior: 12.25”  espesor = 1/4", que es el mínimo exigido por el API 650 
para elementos principales en compresión. Además: 
kl
r
  180      k = 1        
r = √
I
A
 
I = 
π (D4− d4)
64
  =  
π (12.754− 12.254)
64
 =  191.8 pul4 
A = 
π (12.752− 12.252)
4
 = 9.82 pul2 
r = √
191.8
9.82
 = 4.42 pul 
hcol = l = 14.40 + 0.02
86 · 10.50 + 0.062587 · 10.50 = 15.25 m  
hcol = l = 15.25 m = 600 pul  
l 
r
  =  
600
4.42
  = 135.7 < 180  OK 
 
Para el cálculo del esfuerzo admisible sobre la columna usaremos las fórmulas del 
API 65088, para ello: 
CC = √
2𝜋2𝐸
𝐹𝑦
   
CC = √
2𝜋2 · 29 ·  106
35 ·  103
  =  127.9 
 
                                                 
86 La pendiente del fondo es de 2%. 
87 La pendiente del techo es de 6.25%. 
88 Las cuales se discuten y comparan con las del AISC en el Apéndice III, punto 5.2. 
Como kl/r > 127.9, usaremos la fórmula para calcular el esfuerzo admisible para el 
caso de pandeo elástico: 
Fa = 
12π2 E
23 (
l
r)
2
1.6− 
l
200r
 
Fa = 
12π2·29 ·  106
23 (
600
4.42)
2
1.6− 
600
200 ·  4.42
 
Fa = 8.79 ksi 
Pa = 8.79 · 9.82 = 86.3 kips > 15.6 kips OK 
 
Si hubiésemos diseñado la columna siguiendo estrictamente el Manual del AISC por 
Esfuerzos Permisibles de 1989 sobre el que se basa el API 650 y que no tiene ese 
factor en el denominador de 1.6 −
l
200r
, la carga admisible sería de 79.5 kips, que es 
8% menor a lo obtenido con la fórmula alternativa del API 650 pero sigue siendo 
mucho mayor que lo requerido por el peso del techo.  
 
Asimismo, siguiendo con los análisis hechos en el Apéndice III, numeral 5.2 y usando 
las actuales ecuaciones del Manual del 2005, obtendríamos con las mismas una 
capacidad de carga de la columna de 80.1 kips, es decir menos de 1% de diferencia 
con las antiguas ecuaciones del AISC. Por lo tanto como se ve en la figura 5.12 del 
numeral 5.2 del Apéndice III, para relaciones de esbeltez mayores de kl/r > 50 los 
resultados entre las ecuaciones de 1989 y las del 2005 por esfuerzos permisibles son 
prácticamente iguales. Haciendo una tabla de resumen de resultados tenemos: 
 API 650 AISC 1989 AISC 2005 
Carga Admisible 
Fa 
86.3 79.5 80.1 
 
Hay que indicar que se ha podido usar como columna un tubo de Ø 10” schedule 20 
y que pesa 16% menos, el cual presenta los siguientes resultados: 
l 
r
  =  
600
3.71
  = 161.7 < 180  OK 
Fa = 7.21 ksi 
Pa = 7.21 · 8.25 = 59.5 kips > 15.6 kips OK 
 
Sin embargo no se prefirió poner este tubo ya que al tener el fondo del tanque una 
pequeña inclinación, si bien se hacen las nivelaciones del caso, es preferible tener un 
margen mayor ante cualquier desalineamiento, sobretodo por tratarse de una sola 
columna sobre la que descansa todo la estructura del techo, la misma que no puede 
tener ninguna falla posible. 
 
Acá es momento de abordar el sismo y el problema del pandeo local. Como referencia 
se tocará la norma norteamericana y además la chilena, dado que en su norma de 
diseño de instalaciones industriales aparecen varias cosas interesantes. 
Un de ellas es que de acuerdo a su NCh 2369, no se necesitan considerar los efectos 
P si es que el desplazamiento relativo no supera: 
   d = 0.0015 h ó 0.15% de distorsión 89 
lo cual ocurre en este caso, ya que 
   d = 0.0015 · 1,525 cm 
   d = 2.3 cm 
                                                 
89 En realidad dice 1.5% de distorsión, pero creemos que se trata de un error de imprenta, toda vez que las 
limitaciones de distorsión de la norma chilena y en general de las normas chilenas sismorresistentes son 
muy estrictas y limitantes. 
 siendo en este caso el desplazamiento de tan solo 2.5 cm. Hay que remarcar que la 
distorsión de 0.15% es una distorsión mínima. Esto nos podría llevar a pensar que 
entonces no habría problemas con un tubo Ø 10” schedule 20.  
 
Por otro lado los límites de esbeltez local para el problema del pandeo local que para 
tubos a compresión son relaciones diámetro – espesor y que hasta ahora no hemos 
verificado, son los siguientes: 
Tubo de Ø 12”: 
D
t
 = 
12.75
0.25
 = 51 
Tubo de Ø 10”: 
D
t
 = 
10.75
0.25
 = 43 
 
Esto nos hace ver que desde este punto de vista del pandeo local la columna de Ø 10” 
es mejor, pero la posibilidad de un pequeño desalineamiento es más crítico en la 
columna de Ø 10”. 
 
De acuerdo a la norma del AISC 36090 que hemos venido usando junto el Manual del 
AISC de 1989 por Esfuerzos Permisibles, una sección tubular redonda trabajando a 
compresión tiene un límite diámetro – espesor  de          0.11E/Fy = 91 para el caso de 
nuestro tubo ASTM A 53 Gr. B. Esta norma se aplica para cualquier tipo de estructura, 
incluyendo las sometidas a sismo siempre y cuando las mismas sean diseñadas con 
factores de reducción de la carga sísmica R ≤ 3. Por lo tanto teóricamente este manual 
no sería válido para el diseño de toda la estructura del techo. Para cuando R > 3 (como 
nuestro tanque con R = 4), es decir, cuando se espera que la estructura entre en un 
rango inelástico de deformación apreciable en el caso de un sismo importante y sea 
lógicamente capaz de deformarse inelásticamente sin fallar, hay que diseñar y 
                                                 
90 Que es el Manual del AISC en su decimotercera edición del año 2005. 
considerar una serie de detalles que están contenidos en la norma AISC 341 para el 
diseño sismorresistente de estructuras de acero cuando R > 3.  
 
Sin embargo hay que indicar que las normas de diseño en general del AISC están 
pensadas en primer lugar para edificios de acero estructural, muy usados en los 
EE.UU., además de otro tipo de estructuras donde sea aplicable.  Así, el manual para 
el diseño sismorresistente del AISC  considera los siguientes sistemas estructurales 
para su aplicación: 
 Sistemas de pórticos arriostrados concéntricamente ordinarios. 
 Sistemas de pórticos arriostrados concéntricamente especiales. 
 Sistemas de pórticos arriostrados excéntricamente. 
 Sistemas de pórtico momento ordinarios. 
 Sistemas de pórtico momento intermedios. 
 Sistemas de pórtico momento especiales. 
 Otros sistemas especiales (parte sumamente corta del Manual AISC 341). 
 
Como se ve, nuestra columna y nuestro sistema estructural del techo no entra en 
ninguna de estas categorías ya que nuestra columna no toma prácticamente momento 
en la unión con las vigas ni en el fondo por la forma de la conexión, mas aún por los 
bajos desplazamientos. Además, como ya se ha manifestado, no es parte de la 
estructura sismorresistente; la estructura sismorresistente es el cilindro, toda la 
estructura del techo simplemente está para soportar las planchas del techo y las 
sobrecargas que en se pudiesen presentar. Si la columna fuese parte de un sistema 
estructural sismorresistente, entonces se vería sometida a deformaciones inelásticas 
de cierta importancia91 y necesitaría cumplir otras relaciones de esbeltez local. El 
límite de esbeltez local para columnas tubulares redondas que forman parte de 
sistemas sismorresistentes que pueden ser sometidos a altas deformaciones inelásticas 
                                                 
91 Ya que si bien el factor R = 4 no es grande, tampoco es despreciable. 
es de acuerdo a las normas norteamericanas de 0.044E/Fy
92, lo que significa que 
nuestra columna podría tener una relación de esbeltez local de máximo 36.5, límite 
de esbeltez que ni la columna de Ø12” Sch. 20 y Ø10” Sch. 20 cumplirían; nos 
veríamos obligados a usar una columna de Ø12” Sch. 40, pero su peso es 60% mayor 
y no vale la pena. 
 
Por su parte en la norma chilena NCh 2369 se exige que las “secciones transversales 
de las columnas y vigas de marcos rígidos sismorresistentes deben de calificar como 
compactas, es decir, deben tener relaciones ancho-espesor menores que λp”.93 Es decir 
nuestra columna, en teoría, debería tener una relación diámetro – espesor de máximo 
0.07E/Fy y que es 58 si es que fuese parte de un sistema sismorresistente. A pesar de 
no serlo cumple, ya que la relación diámetro – espesor es de 51. Por lo tanto creemos 
que la columna Ø12” Sch. 20 es la columna correcta para este caso. 
Si fuese necesario, se podría hacer un análisis de interacción con la conocida 
ecuación: 
   
fa
Fa
+
fb
Fb
    1      
donde:   
fa: Es el esfuerzo axial al que está sometida la columna. 
Fa: Es el esfuerzo axial permisible. 
fb: Es el esfuerzo de flexión que se genera en la columna debido a la excentricidad en 
la carga axial rspecto al eje de la columna debido al desplazamiento relativo entre 
sus extremos. 
                                                 
92 Cabe indicar que la misma norma norteamericana indica que las estrictas restricciones en la esbeltez local 
para evitar el pandeo local en sistemas estructurales que van a estar sometidos a altas demandas de 
deformación inelástica han sido más pensadas para factores de R ≥ 6 mientras que nuestro tanque es 
diseñado con R = 4. 
93 Hay que indicar que estas relaciones ancho-espesor son tomadas de las normas norteamericanas. 
Fb: Es el esfuerzo permisible por flexión. 
Sin embargo, dadas las condiciones que tenemos, esto no lo vemos como necesario. 
   
La carga transmitida al suelo o fondo del tanque por parte de la columna es de 15.6 
kips + peso propio (= 2.67 kips), lo que da un total de 18.27 kips. Apoyando la base 
de la columna sobre una plancha de acero redonda de    Ø = 1,000 mm como se 
muestra en la siguiente figura 7.25, la misma que representa un área de contacto de 
7,853 cm2, la carga transmitida y de contacto es de: 
  
(18.27 ·  1,000) ÷  2.2
7,853
  =  1.06 kg/cm2    
 
Esta es una carga baja, sobretodo si se tiene en consideración que bajo la plancha de 
la base de la columna está el fondo de 8 mm y por otro lado lo que está bajo la plancha 
de 8 mm es arena compactada y confinada por el anillo de concreto. Por ello 
asentamientos diferenciales no se esperan en la base de la columna, en todo caso sería 
mínimos y no generarían esfuerzos en las vigas por tratarse de una conexión tipo 
simplemente apoyada. 
 
Por otro lado la carga transmitida por el producto es de aproximadamente 1.14 
kg/cm2, la cual por un lado es mayor y por el otro al ser el área de contacto tan grande 
y el bulbo de transmisión de esfuerzos muchísimo más grande que el de la base de la 
columna se puede considerar que el esfuerzo transmitido por la base de la columna se 
pierde en ello y se puede despreciar. 
  
Fig. 5.25. Detalles de la plancha de apoyo del fondo de la columna. 
 
Diseño de las planchas de la coronación y de la base de la columna: 
Para el diseño de estas planchas se usaron las formulas para diseño elástico del  libro 
de Roark (1965). Así tenemos que para el diseño de las planchas de la coronación el 
profesor Roark parte del siguiente modelo: 
 
 Fig. 5.26. Variables a y b que usa el profesor Roark en sus fórmulas. 
 
 
Fig. 5.27. Roark, Raymond. “Formulas for Stress and Strain”. McGraw-Hill Book 
Company. Cuarta Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 1965. 
 
 
Así para la plancha superior se parte del modelo mostrado en la figura 5.27 el cual 
supone una carga uniforme alrededor del borde exterior, teniendo un núcleo fijo que 
soporta a esta plancha redonda, el cual es representado por la plancha de menor 
diámetro pero del mismo espesor que nos arrojó el cálculo y las cartelas de 10 mm de 
espesor. De acuerdo a la ecuación presentada por el profesor Roark tenemos: 
t = √
3W
2π sr
 [
2a2(m+1) ln(
a
b
) +  a2(m−1) − b2(m−1)
a2(m+1)+ b2(m−1)
] 
donde: 
 a: radio externo según se muestra en la figura 5.25 y es igual a 
1000
2
  mm = 19.69”    
b: radios interno según se muestra en la figura 5.25 y es igual a 
645
2
  mm =12.70”. 
W: carga total aplicada en lb y es igual a 12 · 1.98 kips = 23.76 kips.94 
sr: Esfuerzo unitario en la superficie de la plancha en la dirección radial en lb/pul
2; 
0.6 · 36,000 = 21,600 psi 
m: el valor recíproco del Módulo de Poisson, es decir m = 
1
ν
 y siendo el valor del 
Módulo de Poisson típico del acero de 0.3, m = 3.333. 
t: espesor de la plancha en pulgadas. 
Entonces sustituyendo valores: 
t = √
3 · 23,760
2π · 21,600
 [
2 · 19.692(3.333+1) ln(
19.69
12.70
) +  19.692(3.333−1) – 12.702(3.333−1)
19.692(3.333+1) + 12.702(3.333−1)
] 
t = 0.715” = 18.2 mm  20 mm 
Por lo tanto la plancha superior es una plancha de 1 m de diámetro y 20 mm de espesor 
y la inferior también con sus respectivas cartelas según las mostradas en la fig. 5.23 
de 10 mm de espesor. 
 
Fig. 5.28. Roark, Raymond. “Formulas for Stress and Strain”. McGraw-Hill Book 
Company. Cuarta Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 1965. 
 
                                                 
94 Estamos siendo conservadores al considerar que todas las vigas llegan con su peso total. 
Para la plancha inferior partimos del modelo mostrado en la figura 5.28, el cual 
supone una carga uniformemente repartida sobre toda la plancha. La fórmula que 
presenta el profesor Roark es: 
 
t =  
 
donde todas las variables significan lo mismo salvo: 
b: en este caso es 6.37” 
w: es la carga uniformemente repartida y es:  
w =         =                   = 15.0 psi95 
 
Entonces sustituyendo valores: 
t = √
3·15.0
4·21,600
 [
4·19.694(3.333+1) ln(
19.69
6.37
)−  19.694(3.333+3)+ 6.374(3.333−1)+ 4· 19.692·6.372
19.692(3.333+1)+ 6.372(3.333−1)
] 
t = 0.777” = 19.7 mm  25 mm 
 
Si bien se podría usar una plancha de 20 mm, por la importancia de la plancha en la 
estabilidad nos damos un margen adicional y por lo tanto la plancha es una plancha 
de 1 m de diámetro y 25 mm de espesor.  
 
                                                 
95 Acá si trabajamos con el factor reducido de la sobrecarga. En el caso anterior no ya que se hacen ciertas 
suposiciones (hay en realidad 12 puntos de cargas concentradas) por lo que por seguridad suponemos la 
carga total. 
Esta última plancha también la podríamos calcular de manera más o menos 
aproximada suponiendo una tira de 1 cm de ancho que actúa como una viga en 
voladizo que soporta una carga uniformemente repartida. Si verificamos la plancha 
de 25 mm de espesor, el resultado que obtenemos  es que la fibra extrema estaría 
trabajando a 582 kg/cm2; de acuerdo a la ecuación del profesor Roark debería ser a 
13,447 psi, equivalentes a 946 kg/cm2. Evidentemente la diferencia es importante 
(63% más) y la ecuación del profesor Roark debe de dar un valor bastante más cercano 
a la realidad. 
 
Diseño de las cartelas  en la coronación de la columna: 
Estas cartelas en realidad se usan mucho como soporte de vigas W en soportes 
simples. Por ello dentro de los requisitos de diseño dados por las normas del AISC 
figura que el espesor de la plancha vertical de la cartela sea mínimo igual al espesor 
del alma de la viga a la que soporta. Las exigencias son: 
1. ts ≥ tw 
tw = 0.23” = 5.9 mm 
 
2. Para evitar el pandeo local de la plancha ante cargas verticales, el AISC usa un 
límite en la relación ancho – espesor que es el mismo usado para alas no 
atiesadas96 de perfiles W sometidos a compresión y donde la idea del límite es que 
la plancha pueda llegar al límite de fluencia sin experimentar el pandeo. Así la 
ecuación que tiene que cumplir la plancha de la cartela es: 
ts  ≥  
W
0.56 √
E
Fy
 
ts  ≥  
16
0.56 √
2·106
2,530
 = 1.02 cm ≈ 1cm = 10 mm 
                                                 
96 Mejor dicho no rigidizadas como las llaman las normas norteamericanas ya que la plancha está restringida 
solamente en uno de sus bordes paralelos a la carga. 
 3. Tiene que haber una relación entre la soldadura y el espesor de la cartela. Cada 
cartela carga 2 · 1.98 kips, que son 1,800 kg. Se hará una soldadura de 3” (76 mm) 
en cada vertical. El espesor es el mínimo recomendado por la AWS y es de 3/16” 
(5 mm). Así la soldadura toma 3,385 kg por lado con lo que estamos holgados. 
Una vez que se tiene el filete de la soldadura se tiene la relación: 
ts ≥ 1.77a  para electrodos E60XX 
ts ≥ 1.77 · 5 = 8.9 mm (a = 5 mm en una soldadura de filete 
de 3/16”) 
 
Por lo tanto de las 3 condiciones, la que manda es la segunda y la cartela será de 10 
mm de espesor. 
 
Diseñando las Conexiones: 
Las conexiones se diseñarán para cargas de gravedad en el caso de las vigas y viguetas 
exteriores con el 100% de la sobrecarga. Las vigas interiores que se apoyan en la 
columna central se verificarán por sismo, considerando una aceleración de 0.60 g.97 
Se deberían reducir las sobrecargas, pero lo dejaremos así para ver la enorme holgura 
que se tienen en estos diseños y que el sismo no es ninguna preocupación en el diseño 
de estos techos. Ver las acotaciones que figuran en el pie de página Nº 51. 
 
                                                 
97 Este es un estimado conservador ya que si se supone que esta es la parte impulsiva, no puede acelerarse 
más de 0.29 g, que además se reparte entre el fluido y la estructura. Sin embargo considerando que hay un 
solo nivel, y que el techo puede llegar a experimentar una aceleración de 2.5 veces (aunque en realidad ya 
están dentro de los 0.29 g), con 0.60 g estamos siendo conservadores. Por otro lado, para ver la enorme 
holgura que tenemos, al estar trabajando en el sistema m-k-s o pie-lb-s y no el SI, deberíamos dividir los 
pesos entre la gravedad (9.81 m/s2 ó 32.17 pies/s2) y a esas masas aplicarle la aceleración lateral como 
fracción de la gravedad. 
Todas las conexiones empernadas no son del tipo de Junta de Deslizamiento Crítico 
por lo que no necesitan más que un pequeño ajuste y trabajan como Juntas de Soporte 
o Apoyo, en donde la conexión se genera al apoyarse el perno en el borde del orificio. 
Los pernos, al igual que la soldadura, se diseña a la rotura y en el caso de trabajar por 
esfuerzos permisibles este factor de seguridad es igual a 2. El AISC da ecuaciones 
simplificadas para ingresar con datos de una tabla y así obtener la resistencia en 
tensión y cortante de los pernos. A cortante, como es la manera como trabajan 
básicamente los pernos de estas conexiones, lo usual es reducir el área bruta al 75% 
aproximadamente para tomar en cuenta que hay una zona roscada que va a estar 
sometida a cortante. Luego esa área se multiplica por la resistencia a la tensión de los 
pernos y en el caso del cortante se multiplica por 0.6 como es lo usual. Finalmente el 
resultado se divide por 2 si se trabaja por esfuerzos permisibles. Así en la siguiente 
tabla se muestra los 2 tipos de pernos y sus diámetros que se utilizan en estos tanques, 
que son los pernos comunes ASTM A 307 y los de alta resistencia ASTM A 325. 
 ASTM A 307 (kips) ASTM A 325 (kips) 
Ø 3/4” 5.30 10.61 
Ø 5/8” 3.68 7.31 
Ø 1/2" 2.35 4.70 
 
 Los apoyos de nuestras vigas y viguetas en el cilindro son como los mostrados en las 
siguientes figuras: 
  
 
Fig. 5.29. Detalles de los apoyos de las vigas y viguetas en el cilindro del tanque. 
 
En la viga principal la carga total en el apoyo con el cilindro es de 2.96 kips. No es 
necesario verificar la interacción tracción-cortante ya que en primer lugar es una 
conexión que trabaja a cortante, es una junta de ajuste simple que no requiere de 
grandes tensiones de ajuste y finalmente tenemos una gran holgura. Se usarán 2 
pernos Ø 3/4" A 307. Con un perno trabajando se puede soportar la viga sin 
problemas, teniendo casi el doble de la carga solicitada. La carga de sismo es ínfima: 
si suponemos toda la carga de 2.96 kips (incl. la carga viva) aceleradas por 0.6 g, la 
carga de corte por sismo es de  0.6 · 2.96 = 1.8 kips. 
 
En la vigueta la reacción en ese apoyo es de 0.98 kips, por lo que con un perno de Ø 
5/8” A 307 que carga 3.68 kips estamos sobrados. Por lo ajustado del espacio no 
podemos poner otro perno. 
Para el apoyo interior de la viga principal la carga total es de 1.98 kips. Si 
consideramos la aceleración lateral de 0.6 g, los pernos experimentan un cortante por 
sismo de 1.2 kips. Usamos 2 pernos de Ø 5/8" A 307 donde cada uno puede tomar un 
cortante de 3.68 kips.  
 
Al tener tanta holgura en cada uno de los casos analizados de paso se tiene un factor 
de seguridad ante problemas de corrosión que dentro de la rosca son mínimos pero 
ocurren. Por último cabe indicar que se podría usar los pernos de alta resistencia A 
325 si se quiere una seguridad adicional, ya que desde el punto de vista de costos los 
mismos son casi iguales.  
 
Por otro lado por los bajos esfuerzos que estamos viendo no es necesario verificar las 
conexiones por los distintos problemas que se pueden presentar en las conexiones 
apernadas, como las llamadas fallas de Bloque de Corte, de Aplastamiento, de Ojal, 
etc.  
 
Verificando las conexiones entre las vigas W 6x12 y la viga W 14x22: 
El ángulo de 3x3x3/16” tiene un área transversal al cortante de: 
0.47 cm x 7.5 cm = 3.5 cm2 
 
Entonces verificando los 2 tipos de falla a cortante, por fluencia y por rotura tenemos: 
A (0.6 Fy)
1.67
 = 
3.5 · 0.6 ·  2,500 
1.67
 = 3,143 kg > 426 kg OK 
A (0.6 Fu)
2.0
 = 
3.5 · 0.6 ·  4,000 
2.0
 = 4,200 kg > 426 kg OK 
  
La garganta de la soldadura de 3/16”  resiste la siguiente carga: 
0.48
√2
 = 0.33 cm · 7.5 cm = 2.47 cm2 
Como E60XX tiene un Fu = 4,220 kg/cm
2 entonces: 
2.47 · 4,220 · 0.6 · 0.5 = 3,127 > 426 kg  OK 
Este tipo de conexión por la forma de las soldadura no transmite momento ya que 
trabaja como las diferentes partes de la estructura como simplemente apoyado. 
 
10. Diseño de la Cimentación 
De acuerdo al estudio de suelos y por las cargas típicas transmitidas que son de 1.38 
kg/cm2 para cuando se haga la prueba hidrostática y de 1.14 kg/cm2 para cuando el 
tanque esté lleno de producto, se considera la necesidad de hacer una excavación de 
3 m de profundidad y con un ancho de 6 m adicionales al diámetro del tanque y 
rellenar luego ese hueco con material de afirmado de buena calidad, compactado en 
capas de 20 cm logrando una buena compacidad. A 3 m de profundidad tenemos el 
material de suelo de buena calidad el mismo que presenta una capacidad portante de  
t = 1.5 Kg/cm2 de acuerdo al estudio de suelos. Un relleno de afirmado bien 
compactado tiene mínimo esa misma capacidad sino mayor. De esa manera nos 
aseguramos que las cargas transmitidas por el tanque puedan ser tomadas por el suelo 
sin deformaciones importantes. 
 
 
Fig. 5.30. Esquema que muestra la cimentación del tanque con la excavación 
propuesta. 
 
Nuestro anillo de cimentación será tentativamente de 40 cm de ancho y de acuerdo al 
diagrama mostrado en la siguiente figura. La idea es que la plancha del cilindro y el 
perno de anclaje tengan ambos sus ejes verticales ubicados en el tercio central.  Así 
en principio nuestro cimiento tiene la forma: 
 
 Fig. 5.31. Esquema que muestra el diagram de cargas sobre la cimentación del 
tanque. 
 
La forma  de la zapata (T invertida) y la forma circular de la misma le confieren mucha 
rigidez torsional. Se podría pensar que debería haber una excentricidad y que por lo 
tanto para contrarrestar la misma se tendría que hacer la zapata más ancha hacia la 
parte interna de la cimentación; sin embargo para la deformación que ocasionará la 
carga actuante se genera una compresión en la parte superior de la T invertida, por lo 
que la base en general no se acomodará a la acción aparentemente excéntrica de la 
carga y transmitirá al terreno una presión cercana a la ocasionada por una carga axial. 
 
Fig. 5.32. Esquema que muestra la cimentación con la carga axial excéntrica que por 
la forma curva de la cimentación es imposible que genere rotación alguna en la 
cimentación. 
 
Todo el anillo trabaja como una gran zapata de cimentación, con un momento de 
volteo y una carga axial. Para calcular la estabilidad de toda esa gran zapata al 
momento de volteo usaremos la clásica fórmula de flexión de vigas de la Resistencia 
de Materiales: 
t = 
P
A
 ±  
Mc
I
 
                                             
Si bien por ejemplo la NCh 2369 permite que al momento del volteo producto del 
sismo de diseño haya un levantamiento máximo de hasta 20% de las zapatas y 
cimentación en general de una estructura, por seguridad no se permitirá que haya un 
levantamiento en la zona “traccionada”. 
 
Se considera cimentar a 0.95 m de la superficie después de haber hecho el relleno con 
material de préstamo de buena calidad. Los datos para el diseño de la cimentación 
son: 
 
 Momento sobre el anillo de cimentación:  
Mrw = 3’943,495 kg-m     
 Peso del cilindro sobre el anillo de cimentación: 
WS = 59,662 kg  66 m = 904 kg/m 
 Peso del techo sobre el anillo de cimentación: 
Wrs = 6,778 Kg   66 m =  77 kg/m (se trata de la parte del techo que se apoya 
sobre el anillo periférico de concreto ya que 
otra parte descansa sobre la columna. Se 
consideran solamente las cargas muertas ya 
que el diseño es con las cargas de sismo.   
 Peso del fluido sobre la cimentación: 
El peso del fluido por metro circunferencial por cada cm en la dirección radial es: 
1.0 m · 0.01 m · 13.20 ·  860 kg/m3 = 114 kg/m x cm radial  
luego:      
114 · (15 + 52.5) = 7,695 kg/m 
 Peso del suelo interior: 
0.525 · 0.9 · 1 · 1,900 kg/m3 = 898 kg/m 
 Peso Suelo Exterior: 
0.525 · 0.6 · 1 · 1,900 kg/m3 = 599 Kg/m 
 Peso de la cimentación: 
(0.4 · 0.9 + 1.45 · 0.35) · 1 · 2,400 kg/m3 = 2,082 kg/m  
Peso total actuante sobre el anillo de cimentación por metro lineal circumferencial 
incluído su peso propio:  
PT = 904 + 77 + 7,695 + 898 + 599 + 2,082 = 12,255 kg 
   
 
Fig. 5.33. Esquema que muestra la cimentación en planta y los extremos externo e 
interno de la zapata que es el área plana que se idealiza y el cual tiene una inercia a 
la rotación alrededor de su eje centroidal. 
 
 D = 21 + (0.25 + 0.525) · 2 = 22.55 m 
 d = 21 – (0.15 + 0.525) · 2 = 19.65 m 
 c = 22.50  2 = 11.28 m 
   
 I = 
π (D4−d4)
64
                           
I = 
π (22.554−19.654)
64
  = 5,374 m4 
             = 
P
A
 ±  
Mc
I
 
           = 
12,255
145 x 100
 ±  
3`943,495 · 100 ·  11.28 · 100
5,374 · 1004
   
  = 0.85  0.83   
  = 1.68 kg/cm2 y 0.02 kg/cm2 OK   
 
Si bien el suelo tiene una capacidad portante de 1.5 kg/cm2, bajo condiciones 
dinámicas se permite incrementar la misma en 33%, por lo que bajo condiciones 
dinámicas nuestra capacidad portante aumenta a 2 kg/cm2.      
                 
Diseño de la armadura: 
Las cargas sobre la zapata son: 
 Fig. 5.34. Esquema que muestra las cargas sobre la cimentación que incluyen el 
momento de volteo. 
  
 
El diseño se hará considerando los siguientes materiales: 
Acero: ASTM A 615 Grado 60, que tiene un fy = 4,200 kg/cm
2 
Concreto: f´c = 210 kg/cm
2 
   V = 16,800 · 0525 = 8,820 kg 
   M = 
16,800 ·  0.5252
2
 = 2,315 kg-m  
 
 
Diseño de la armadura de la zapata: 
Habría 2 maneras de diseñar la armadura. Lo típico hoy en día es el diseño a la rotura 
o por resistencia. Las cargas de sismo de la norma peruana y norteamericana son en 
realidad cargas últimas y lo único que habría que amplificar son las otras cargas, 
básicamente la Carga Muerta y la Carga Viva. Nuestra norma de diseño 
sismorresistente no indica ningún tipo de combinación, simplemente indica que las 
cargas halladas con esa norma son cargas últimas, al igual que las cargas hallada con 
la normativa norteamericana. Por otro lado nuestra norma peruana de concreto 
armado E.060 tiene por combinación para el diseño a la rotura: 
  1.25 (CM + CV) +/- CS98 
  0.9 CM +/- CS 
 
Sin embargo esto está pensado para edificios. La segunda ecuación de por sí ni mirarla 
ya que es estrictamente pensada para pórticos y verificar la envolvente de momentos 
en uniones viga columna de borde, donde al reducir la CM y no considerar la CV se 
amplifica el momento positivo por sismo en la unión viga – columna (amplificación 
parte inferior de la viga). 
 
Si analizamos la primera de las combinaciones, en nuestro tanque no tenemos casi 
carga viva que amplificar sobre la cimentación y en todo caso es una componente 
bajísima respecto a las cargas del fluido. La carga viva es una componente muy 
importante en edificios para hallar la envolvente de esfuerzos dados los valores 
conservadores que dan las normas para la CV uniformemente repartida para edificios. 
Además un porcentaje (25% en edificios comunes) ya se considera al momento del 
cálculo de la carga sísmica. Si quisiéramos aplicar esto de alguna manera acá se 
debería amplificar solamente la mitad del momento hallado sobre la zapata por 1.25 
que es el debido a las distintas cargas no sísmicas, sin embargo creemos que es poco 
conservador.  
La norma norteamericana ASCE 7 da una serie de combinaciones de carga de las 
cuales 2 consideran la carga de sismo. Una de ellas es igual a la segunda combinación 
peruana que es especial para pórticos y la otra es básicamente la misma a la primera 
combinación peruana y tiene la forma: 
  1.2 CM + CV + CS + 0.2 Carga de Nieve 
                                                 
98 CM = Carga Muerta; CV = Carga Viva; CS = Carga de Sismo. 
 Una vez más, estas combinaciones están más pensadas para edificios y estructuras 
comunes que para estos tanques. 
 
Se podría diseñar la armadura por esfuerzos permisibles que es aún aceptado por el 
ACI 31899 a pesar de ya no usarse, pero es aplicable para este caso. Sin embargo en 
teoría si se diseña por esfuerzos permisibles la cimentación del tanque, se debería de 
reducir la carga sísmica, en este caso multiplicarla por 0.75 como lo hacen las normas 
norteamericanas actuales, ya que tanto ellos como nosotros consideramos las cargas 
de nuestro sismo de diseño como cargas últimas que entran en nuestras combinaciones 
de carga con el factor de amplificación igual a 1. Sin embargo en estas combinaciones 
de carga norteamericanas aparece la carga viva, ya que una vez más, está pensado 
para estructuras comunes como edificios. La alternativa más racional sería aumentar 
en 33% los esfuerzos permisibles por tratarse en buena medida de cargas dinámicas 
de aplicación corta. 
 
Finalmente si vemos la norma chilena NCh 2369 esta indica que la Carga de Sismo 
hallada es una carga para hacer los cálculos por esfuerzos permisibles y como se ha 
venido haciendo durante todo el cálculo del tanque, simplemente amplificando los 
esfuerzos permisibles en 33% de acuerdo a la práctica estándar norteamericana. Así 
para los chilenos este sismo no necesita ninguna reducción, si una amplificación en 
40% si es que se decide hacer el diseño a la rotura.100 Haremos pues el diseño por 
esfuerzos permisibles y usaremos la carga tal cual la hemos calculado. 
 
Entonces teniendo nuestro momento de 2,315 kg-m = 231,500 kg-cm: 
                                                 
99 Al menos hasta la edición del 2008. 
100 Esto nos muestra que los chilenos trabajan con mayores cargas sísmicas a las nuestras y la de los 
norteamericanos. Esto se verá con mayor detalle en el Capítulo VI. 
 231,500 = 0.5 fy As · brazo de palanca 
 231,500 = 0.5 · 4,200 · As (35 – 8 – 
35/2
3
) 
 As = 6.1 cm2  
1.27 
6.1
 = 0.21 
Ø 1/2" a 0.20 en ambas caras de la zapata.  
  
En realidad hemos podido aumentar la resistencia teórica del acero en 1.33 o al menos 
en la mitad (1.17) debido a las cargas dinámicas. Sin embargo por razones de 
incapacidad de redistribución de esfuerzos y para estar del lado de la seguridad 
dejamos el armado como está. Además varillas de     Ø 1/2” a 0.20 m no es 
precisamente gran aglomeración de fierro. Por otro lado los mínimos que nos impone 
el ACI 318 no nos van a permitir hacer mayores reducciones. 
 
Se supone que habría que calcular la cantidad de acero en la cara superior de la zapata 
donde la carga es menor; sin embargo debido a que es fundamental que no falle debido 
a que el diseño sismorresistente de la misma se basa  en que la cara superior pueda 
tomar la carga estabilizante del suelo y el fluido, consideraremos la misma armadura. 
 
El ACI 318 no indica nada respecto a los mínimos en una zapata. Solamente cuando 
toca el tema de losas de cimentación hace referencia a los mínimos por retracción y 
temperatura que el ACI ha usado empíricamente por muchos años y el cual es 0.0018. 
Entonces acá tendríamos 0.0018 · 35 · 100 = 6.3 cm2, con lo que con los 6.1 cm2 
estamos en un valor correcto. 
 
Verificando el concreto a compresión y suponiendo que la armadura no toma 
compresión: 
  231,500  0.45 f´c · 17.5 · 100 · 18.25   
  231,500  3’018,094    OK 
 
Verificando el corte en la cara de la base con el anillo: 
  vc permisible es 0.29 √𝑓𝑐 = 4.2 kg/cm
2 
  vc =  
8,820
35 ·  100
 = 2.52 kg/cm2 OK 
 
Como acero de repartición, retracción y temperatura pondremos en la zapata 6 varillas 
de Ø1/2” arriba y abajo, con lo que aproximadamente cumplimos con el mínimo que 
es 145 · 35 · 0.0018 = 9.1 cm2, y 6 varillas representan 7.6 cm2. 
 
Cálculo del Acero en Tensión del Anillo superior encima de la base de la zapata: 
 
Para el cálculo partimos del siguiente modelo: 
 
 
Fig. 5.35. Esquema donde se muestran los tipos de carga. A la izquierda la típica 
triangular del suelo propiamente dicho y a la derecha el empuje debido a la 
sobrecarga del líquido de acuerdo a Fang (1991). 
  
Fig. 5.36. El modelo de funcionamiento del empuje y las tensiones sobre el anillo 
bajo el mismo principio de la presión estática de fluidos. 
 
El empuje sobre el anillo superior se calculará suponiendo la transmisión de cargas 
triangular generada por el peso propio del suelo y por la sobrecarga del fluido y 
usando la fórmula:101  
E = 
1
2
 γK h (h + 2 hS/C) 
 
de acuerdo a la gráfica del lado izquierdo de la figura 7.35 donde: 
γ: Peso específico del suelo = 1,900 kg/m3 
h: altura del anillo = 0.90 m 
                                                 
101 Esta es una fórmula que usaba el departamento de ingeniería de la antigua IPC (International Petroleum 
Company)  para calcular el empuje sobre estos anillos. 
hS/C =  
carga trasmida del fluido
γ
   
hS/C = 
(13.2 · 860) kg/m2
1,900 kg/m3
 = 5.98 m 
k: Es el coeficiente de presión lateral del suelo. Este factor K ha sucitado muchos 
debates sobre como cuantificarlo y tomarlo y sobre el mismo se podría escribir una 
tesis. Acá diremos simplemente que muchos especialistas en suelos lo toman 
conservadoramente como K0, que es el coeficiente de presión cuando el suelo está 
en reposo y no ha sido alterado por el hombre, a pesar que lógicamente en ninguna 
construcción eso se cumpla fehacientemente. Se tomará un valor recomendado por 
el AISI (1992) de K = 0.3 que nos parece muy razonable. 
 
Sustituyendo valores en la ecuación: 
E = 
1
2
 · 1,900 · 0.3 · 0.9 (0.90 + 2 · 5.98) 
E = 3,298 kg/m 
 
Como comparación calcularemos esto según la presentación de los profesores G. 
Clough y J. Duncan expuesto en el libro de Fang (1991). Ellos calculan la presión de 
la tierra de manera triangular según lo mostrado en la figura 5.35 pero la presión de 
la sobrecarga la suponen uniforme a través de la altura como se muestra en la misma 
figura sobre el lado derecho. Al hacer esto obtenemos: 
Etierra = 
1
2
 · 1,900 · 0.3 · 0.92 = 231 kg 
Elíquido = 0.3 · 0.9 · (860 · 13.2) = 3,065 kg 
 
Lo cual nos da un empuje total de 3,296 kg ≈ 3,298 kg hallado con la fórmula de la 
antigua IPC. Usando el acero de construcción de               fy = 4,200 kg/cm
2 y trabajando 
con esfuerzo permisible (fs=2,100 kg/cm
2) tenemos: 
2T = 3,296 Kg/m · 21m 
   T = 34,608 kg 
   As = 
T
Fs
 
   As = 
34,608
2,100
 = 16.5 cm2 
   
14.5
1.97
 = 8.4  8 Ø 5/8” = 15.8 cm2  
 
Si analizamos esto, con 8 Ø 5/8” toma cada varilla  
34,608
15.8
 = 2,190 kg que es una 
carga de trabajo de 52% de la fluencia, con lo cual no hay problema. Si hacemos los 
mismos cálculos considerando agua ya que el tanque va a estar lleno de agua durante 
al menos 24 horas, cada varilla trabajaría al 63% del límite de fluencia, lo que para 
una carga relativamente corta (24 horas) está bien, por lo que dejamos el armado con 
las varillas de Ø 5/8”. 
 
Se podría pensar que dada la rigidez de la base con la que el anillo está rígidamente 
unido se podrían dar 2 fenómenos: 
1. La tensión no es uniforme a través de todo el anillo, igual como vimos con el 
fenómeno de los tanques donde el esfuerzo anular es máximo a una determinada 
altura. Acá se puede indicar que en primer lugar la altura de apenas 0.90 m del 
anillo hace tal fenómeno muy limitado y no lo consideramos relevante. Segundo 
que la principal carga sobre el anillo proviene de la sobrecarga del fluido, por lo 
que se puede considerar que el empuje es prácticamente parejo a través de toda la 
altura del anillo. 
2. Que se genere un momento alrededor del anillo al poderse considerar como un 
voladizo respecto a la base de la zapata. Sin considerar las cargas verticales 
estabilizantes y sobretodo el hecho de que el tanque esté anclado con la base y 
suponiendo que el empuje de 3,296 kg/m estuviera aplicado al centro del anillo, 
es decir a 0.45 m de altura medidos desde la base, se necesitaría tan sólo un Ø 
3/8” por metro circunferencial de anillo usando asimismo el diseño por esfuerzos 
permisibles. 
 
Por lo tanto se colocarán estribos de Ø 3/8” a 0.30. Se podría pensar usando el mismo 
mínimo de 0.0018 que se necesitarían estribos Ø 3/8” a 0.20, sin embargo lo 
consideramos innecesario; además está pensado para otro tipo de elementos 
estructurales. 
 
Esquemáticamente el armado es como sigue: 
 
Fig. 5.37. Esquema que muestra la armadura de la zapata. 
11. Diseño de los Anclajes 
El API 650 manda pernos de mínimo un diámetro Ø de 1” nominal más el sobre 
espesor por corrosión. Por otro lado para el diseño de estos anclajes nos apoyaremos 
en la norma del American Iron and Steel Institute         AISI T-192, recomendada no 
solamente por el API 650, sino también por su contraparte, la norma AWWA D100 
para tanques de agua. Al revisar la norma AISI T-192 vemos que la misma 
recomienda adicionarle a estos pernos de anclaje un sobre espesor por corrosión de 
1/4", por lo que seguiremos esa recomendación. En realidad lo que se diseña 
siguiendo las pautas de la AISI T-192 es el diseño de la silla de anclaje, la cual va a 
ser la encargada de transmitir la carga entre la pared del tanque al perno y este a su 
vez a la cimentación.  
 
El diseño de estas sillas está basado en los trabajos de P. Bjilaard102 llevados a cabo 
en los años `50, entre los que destacan “Stresses from Local Loadings in Cylindrical 
Pressure Vessesl”, publicado por la ASME en 1955 y “Stresses from Radial Loads 
and External Moments in Cylindrical Pressure Vessels”, publicado por el Welding 
Journal también en 1955. 
 
Se deben de usar la mayor cantidad de pernos posible dentro de límites tolerables103 
ya que de esa manera se reparte mejor la carga que transmite la reacción de las sillas 
y pernos a la pared del tanque. Pocos pero grandes pernos generarán cargas excesivas 
en la pared del tanque mientras pernos más chicos generarán cargas más pequeñas en 
la pared del tanque. En caso se obtengan demasiados pernos y por ende sillas se puede 
considerar el diseño de un anillo de anclaje, el cual tiene la ventaja de repartir mejor 
que ningún otro dispositivo las cargas de reacción sobre la pared del tanque. Si la 
plancha superior de la silla tiene que ser demasiado ancha para repartir la carga 
también se puede usar este anillo de anclaje. Básicamente la silla tiene la forma que 
se muestra a continuación. Se muestra también la nomenclatura que usa la AISI T-
192 en concordancia con las fórmulas empíricas desarrolladas por Bjilaard. 
                                                 
102 Ingeniero mecánico holandés emigrado a los EE.UU. donde fue profesor en la universidad de Cornell. 
103 No se puede colocar un perno cada 20 cm, sería totalmente impráctico. Además si es que se necesitan 
muchas sillas juntas, más práctico y mejor sale utilizar un anillo continuo de anclaje. Se considera que se 
deberían poner pernos a mínimo 50 cm de distancia entre ellos. 
 Fig. 5.38. Vista en planta de la silla de anclaje donde se muestra algunas 
dimensiones que van a ser utilizadas luego en las fórmulas usadas por la norma 
AISI. Lo que se muestra con la letra “t” es la pared o cilindro del tanque. 
 
 
Fig. 5.39. Vista en elevación de la silla de anclaje donde se muestra algunas 
dimensiones que van a ser utilizadas luego en las fórmulas usadas por la norma 
AISI. 
 
 Fig. 5.40. Vista en elevación de la silla de anclaje donde se muestra algunas 
dimensiones que van a ser utilizadas luego en las fórmulas usadas por la norma 
AISI. La mostrada a la derecha es típica para tanques de almacenamiento ya que su 
base sobresale apenas unos pocos centímetros fuera del cilindro. 
 
 
 
Nótese que la holgura recomendada en la perforación de la plancha para que pase el 
perno o anclaje es 1/4". Sin embargo esto puede no ser suficiente para el 
desplazamiento radial que experimenta el tanque en ese nivel debido a la presión del 
líquido, por lo que deberá ser verificado. No se debe de olvidar que Bjilaard desarrolló 
estas ecuaciones pensando en primer lugar en bases de tanques y recipientes elevados 
que se apoyan a su vez sobre cilindros pero sin ningún contenido, algo muy usual en 
la industria. 
 
Hay varias consideraciones que se deben de tomar al diseñar estos dispositivos. La 
altura de la silla debe de ser lo suficientemente alta para distribuir la carga del perno 
al cilindro o cualquier otro dispositivo vertical que se esté diseñando para no 
sobreesforzarlo. Si los pernos estarían en la misma recta con la pared del tanque 
(cilindro) no tendríamos ningún problema. El problema radica en la flexión que se 
genera por la excentricidad del perno con respecto al cilindro como se muestra en la 
siguiente figura. Lo que se muestra en esa figura de ancho de 16t en el cilindro 
respecto a cada uno de los lados de la plancha superior de la silla es lo que se considera 
como parte del cilindro que trabaja conjuntamente con la silla o el anillo. 
 
Fig. 5.41. Vista en elevación de la silla de anclaje donde se muestra el par que se 
genera por la excentricidad del perno con la pared del tanque así como el ancho 
colaborante del cilindro que toma la carga. 
 
 
 
El máximo esfuerzo ocurre justo encima de la parte superior de la silla. La carga 
máxima recomendada por la norma es de 25 ksi, independientemente del tipo de 
acero. Evidentemente en los típicos aceros al carbono con límites de fluencia de 
alrededor de 35 ksi estaríamos hablando de un esfuerzo permisible del orden de 70% 
del límite de fluencia que es relativamente conservador si es que pensamos que se 
trata de cargas dinámicas de corta aplicación. Por otro lado esto concuerda, y es de 
donde seguramente lo ha obtenido el API 650, con el esfuerzo máximo permitido en 
el primer anillo por razones hidrodinámicas de 170 MPa           (≈ 25 ksi). Sin embargo, 
hay un debate ya que se supone que ambos esfuerzos se sumarían hasta cierto punto 
(el hidrodinámico es de tensión circunferencial mientras el de la silla es de tensión 
radial) y hay algo flojo en esto. Sin embargo es la manera como el API 650 lo hace y 
finalmente la AWWA D100 también. Hay algunos manuales muy usados (Moss, 
2003) que dan las pautas para el diseño de planchas de refuerzo en las zonas donde 
están ancladas estas sillas; sin embargo, no es mandatorio ni exigido por el API 650 
ni la AWWA D100 y finalmente la AISI T-192 no indica nada al respecto. 
 
Nótese también en la figura 5.41 que la plancha base o fondo del tanque en este caso 
también está sujeto a la misma fuerza  
Pe
h
 producto del par que se genera debido a la 
excentricidad entre el perno y el cilindro, solamente que esta carga tiene sentido hacia 
adentro en vez de hacia afuera; las investigaciones han demostrado pese a ello que no 
genera mayores esfuerzos en la base, por lo que nunca se analizan. 
 
La norma también indica que la altura mínima h de la silla de anclaje es de 6” pero 
que si la plancha de fondo del tanque es de 3/8” o menos104 la altura mínima es de 
12”. Es muy importante hacer que la excentricidad del perno con la plancha de la 
pared del tanque sea lo menor posible, ya que de esa manera se reducen los esfuerzos 
sobre el cilindro y además se puede reducir la altura de la silla. Debido a las distintas 
conexiones bajas que tiene el tanque (básicamente líneas de recepción y despacho y 
manholes o entradas de hombre de limpieza) es fundamental mantener esta altura en 
las 12” indicadas, no más. 
 
Debemos considerar también el esfuerzo crítico que puede ocurrir en la plancha 
superior de la silla entre el hueco para el perno y el borde libre de la plancha. Esta 
parte se considera como una viga con los extremos parcialmente empotrados105 con 
parte de la carga del perno repartida sobre parte de la luz de la plancha, tal como se 
muestra en la siguiente figura.  
                                                 
104 Nuestro caso, ya que es de 8 mm, mientras 3/8” equivale a 9.5 mm. 
105 No hay que olvidar que todos estos elementos de acero están soldados entre ellos. 
  
Fig. 5.42. Vista en planta y elevación de la silla de anclaje donde se muestra el 
ancho “f” que se considera que trabaja como una viga semiempotrada a través de la 
luz formada por las cartelas verticales. 
 
 
Es por ello que la separación “g” entre las cartelas verticales debe de ser estrictamente 
la necesaria para poder montar y poderle dar el mantenimiento necesario a los pernos 
de anclaje, considerándose unos 5 cm por lado como suficientes.  
 
Finalmente las planchas verticales deben de ser como mínimo de 1/2" de espesor106 
pero deben de cumplir ciertas ecuaciones, las cuales aseguran que la relación de 
esbeltez  
l
r
  sea como máximo 86.6 y el esfuerzo máximo en las planchas de 12.5 ksi, 
suponiendo que no se transmitiese ninguna carga a través de los cordones de soldadura 
                                                 
106 Se usa indistintamente 12 mm, ya que hoy en día en el mercado las planchas vienen básicamente en 
sistema milimétrico y la diferencia es despreciable. 
al cilindro y que son los que unen la silla al cilindro. Estos parámetros de diseño son 
conservadores y estrictos, pero necesarios. No debemos de olvidar que estos anclajes 
no solamente sirven para tanques que contienen hidrocarburos, sino también todo tipo 
de tanques apoyados sobre el suelo y elevados, los mismos que se apoyan sobre 
cilindros huecos, columnas, etc. y en cualquiera de estos dispositivos se colocan estas 
sillas. 
 
Datos de diseño: 
Para el diseño de las sillas se están considerando usar pernos de              Ø = 1 1/4”  
en su condición AS BUILT, considerando para los cálculos que el diámetro efectivo 
del perno es Ø = 1”, siendo el Ø = 1/4”  adicional por razones de corrosión. Es 
importante usar pernos con el diámetro mínimo posible. Si no es posible usar el 
mínimo de Ø 1 1/4", se tendrán que usar entonces pernos de Ø 1 3/8”, pero no mayor. 
Sin embargo hay limitaciones por practicidad en la cantidad de pernos y se 
recomienda poner los pernos a mínimo 50 cm de separación, si es 60 cm mejor. 
 
El problema de poner pernos muy grandes, además del par elevado que pueden 
generar con la consiguiente tensión radial sobre el cilindro, es que generan una 
sección AS BUILT muy grande que va a implicar que la silla de anclaje se tenga que 
diseñar para fuerzas sumamente elevadas, ya que una de las exigencias del API 650 
al diseñar estas sillas, como veremos en un momento, es considerar la fuerza de diseño 
como la sección AS BUILT del perno multiplicado por su límite de fluencia. 
 
Al ser el espesor del fondo de 8mm, la altura mínima de la silla recomendada es de 
12”, por lo que este parámetro es uno de los que gobierna. La idea es que no sea más 
alto para no cruzarse con algún accesorio del tanque y finalmente entorpecer el 
funcionamiento y operación del tanque. 
 
Colocaremos 98 anclajes, es decir uno a cada 67.3 cm aproximadamente. Los pernos 
se harán de barras lisas de acero ASTM  A 36 haciéndoles el hilo en torno. Llevarán 
2 tuercas del tipo “Heavy Hex” o hexagonal pesada que son lo suficientemente 
grandes para cubrir la perforación de gran huelgo hecha para el perno. 
 
Del análisis sísmico tenemos que la fuerza de levantamiento por metro circunferencial 
es: WAB = 103,925 N/m. Así la fuerza vertical que tendría que soportar cada anclaje 
es: 
PAB = 103,925  ·  
π· 21
98
 =  69,962 N  
   = 7,132 Kg 
         = 15.69 Kips 
 
Con esa carga el área mínima transversal en un anclaje de acero A 36 que se necesita 
para un esfuerzo máximo permisible por carga sísmica es de:  
1.333 · (0.6 Fy) = 1.333 · (0.6 · 36 ksi) = 28.8 ksi. 
15.69
28.8
  = 0.545 pul2   Ø = 0.833”    
 
El perno de Ø 1 1/4" tiene un área bruta de Ab =  1.227 pul
2. 
 
El área mínima de raíz en la zona del hilo es de aproximadamente: 
  Amr = 0.75 · 1.227  = 0.920 pul
2     Ø = 1.082” 
 
Esta área representa 69% más que el área requerida y si analizamos los diámetros 
vemos que el diámetro que tenemos en la zona del hilo es 0.249” mayor (6.3 mm), 
por lo que tenemos los 0.25” adicionales que recomienda la norma. Hay que indicar 
que esa es finalmente la zona esforzada del perno, la zona del hilo para la rosca y con 
esa área neta se tienen que hacer las verificaciones y diseños respectivos. 
 
Antes de proceder al diseño final de la silla una hay acotación muy importante y está 
referida al huelgo de 1/4” en la perforación para el perno que hace la norma. Como se 
ha indicado, estos anclajes fueron desarrollados en primer lugar para anclar 
recipientes elevados que se apoyan sobre el piso a través de columna o cilindros 
huecos, algo muy usual en la industria. Fueron luego las normas del API 650 y de la 
AWWA D100 las que utilizaron estos estudios e indicar que con los mismos se podía 
anclar sus tanques. Sin embargo al estar estos llenos de algún líquido se generan 
presiones importantes que tal vez no se toman en consideración que a su vez deforman 
el cilindro radialmente. Usando la ecuación (3) del Capítulo IV: 
w = 
𝛾 𝑟2
𝐷 (1− 𝜈2)
 (h – x) 
donde: 
γ = 860 
kg
m3
 
r = 10.5 m 
ν = 0.3 
h = 13.20 m 
x = 0.30 m 
D =  
𝐸𝑡
(1−𝜈2)
 = 
2· 1010· 0.012
(1−0.32)
 = 263`736,264  
kg
m
 
w = 
860· 10.52
263`736,264  (1− 0.302)
 (13.2 – 0.30) 
w = 0.0051 m = 5.1 mm 
 
Es decir, teóricamente el diámetro del tanque crece en 5.1 mm, lo que significa que 
por lado tendríamos un aumento en el diámetro de 2.6 mm y en teoría el huelgo de 6 
mm (que son en realidad 3 mm hacia el lado del cilindro del tanque en el sentido 
radial) pasarían esa deformación. Sin embargo, todo esto conlleva a fabricar anclajes 
muy precisos que muchas veces no es posible hacerlo con tanta precisión en obra, 
aunque no imposible. Por ello se prefiere hacer muchas veces unas perforaciones tipo 
ojal que tengan un huelgo. Acá se podría considerar 5 mm hacia la pared del tanque 
en la dirección radial. Hay que tener cuidado al hacer estas abertura tipo ojal, ya que 
hemos visto los modelos que se usan para las fórmulas que desarrolló el profesor 
Bjilaard y al hacer un huelgo tipo ojal muy grande se pueden cambiar ciertas 
suposiciones. Es también muy importante tener en consideración la medida de “f” 
mostrada en la figura 5.42, que es el ancho de la “viga” entre las cartelas verticales y 
que se supone toma 1/3 de la carga. Al hacer estos ojales será necesario obligadamente 
poner alguna arandela especial (hecha de plancha) para que pueda transmitir las 
cargas del perno a la plancha superior de la silla. Pero no es necesario estrictamente 
hablando hacer estos ojales ya que por cálculo no se necesitan. Además hay una 
consideración adicional.  
 
De acuerdo a la norma chilena NCh 2369, los dispositivos de anclaje se recomiendan 
diseñar con una razón de longitud/diámetro ≥ 8 ( 
L
D
 > 8), ya que de esa manera se le 
provee de la necesaria flexibilidad al anclaje ante acciones laterales sísmicas, es decir, 
el anclaje tiene la suficiente capacidad de poder deformarse por corte sin ser sometido 
a esfuerzos excesivos de corte y mas bien es la flexión la que predomina. Los anclajes 
que estamos considerando toman en cuenta ese factor ( 
10.75
1.25
 = 8.6), por lo que 
cualquier deformación radial aplicada al perno, de darse, no debería preocuparnos. 
 
De todas maneras después de estas reflexiones, procederemos a calcular el anclaje 
siguiendo los lineamientos del AISI T-192 y del API 650. El API 650 se menciona, 
ya que hay una disposición muy importante del mismo para el diseño de la silla de 
anclaje. 
 
De acuerdo al API 650 la silla se tiene que diseñar para resistir 3 veces la carga que 
tiene que soportar el perno o la sección del perno AS BUILT por el límite de fluencia 
del material, la que sea menor. Es decir, si bien el perno tiene que resistir los 15.69 
kips, una de las posibles cargas a usar para diseñar la silla es 3 veces esa carga. En 
forma de ecuaciones el API 650 nos indica que el diseño de la silla se haga con la 
menor de las siguientes 2 cargas posibles: 
 15.69 · 3 = 47.07 kips 
 0.75 · 1.227 pul2 · 36 ksi = 33.13 kips 
 
Es decir, la silla y todo el anclaje fuera del perno se tiene que verificar para una carga 
de 33.13 kips, que equivale a una carga  de 2.1 veces más de la que en teoría va a 
tener que soportar. Eso es comprensible ya que la idea es que si ocurriese cualquier 
sobrecarga sea el perno el que se deforme pero la silla y el cilindro del tanque no se 
vean mayormente afectados. Parece ser que el API 650 al referirse a la sección AS 
BUILT del perno se está refiriendo a la sección nominal del perno, no a la sección 
que realmente puede fallar, que es la sección donde están los hilos de la rosca. En 
vista que todos los cálculos los hemos hecho con la zona de rosca y aparte de que la 
carga de verificación es más del doble de lo que en teoría va a tomar el perno, 
consideramos que con eso el margen de seguridad es suficiente. Caso contrario 
nuestra carga de diseño de la silla sería de: 
1.227 pul2 · 36 ksi = 44.17 kips 
 
Es decir, 2.8 veces más. Esta carga también se podría usar como una seguridad 
adicional, pero para una carga tan fuerte, ya se tiene que usar mejor un anillo de 
anclaje. Eso se discutirá al final con los resultados que vayamos a obtener usando la 
carga de 33.13 kips. Otra de las posibles razones de usar una carga tan fuerte y que se 
asemeja a la otra condición de 3 veces la carga del perno, es que de esa manera se 
asegura una menor fuerza de reacción sobre la pared del tanque provocada por el par 
Pe
h
 , de tal manera que la combinación de cargas y esfuerzos radiales y 
circunferenciales de tensión sean lo suficientemente reducidas y estén dentro de 
valores pequeños. 
Esquema de la silla a usarse: 
 
 
 
Fig. 5.42. Vista en planta y 2 elevaciones de la silla de anclaje con las distintas 
medidas propuestas y que se usarán para el diseño y verificación. 
Si bien la excentricidad de acuerdo al AISI T-192 se mide a la pared exterior del 
tanque, nosotros la mediremos al eje de la pared del tanque. Así tenemos que: 
e = 6 + 50 + 14 + 3 + 16 = 89 mm = 3.504” 
 
Calculando el espesor de la plancha superior de acuerdo a las ecuaciones presentadas 
por el AISI: 
c = √
P
sf
(0.375g − 0.22d) 
donde: 
P: carga en el perno = 33.13 kips 
S: esfuerzo permisible sobre la pared del tanque  25 ksi  (0.7 Fy) 
f: distancia del borde exterior de la perforación para el perno y la parte externa de la 
plancha = 1  1/2” 
g: distancia interior entre las planchas verticales =  5.118” 
d: diámetro del perno que consideramos de 1”, obteniendo de esa manera resultados 
más conservadores, ya que la idea es que ante una sobrecarga sea el perno el que falle 
dúctilmente por estiramiento pero sin fracturarse. 
 
Sustituyendo valores: 
c = √
33.13
25 𝑥 1.5
(0.375 ·  5.118" − 0.22 𝑥 1.082") 
c = 1.21”  = 31.0 mm  32 mm 
 
Por lo tanto la plancha superior de silla es de 32 mm. 
 
Esfuerzo en el cilindro en relación a la altura de la silla: 
S =  
Pe
t2
[
1.32 z
1.43 ah2
Rt
 + (4ah2)0.333
+
0.031
√Rt
] 
 
Calculando el valor de Z: 
Z =  
1.0
0.177am
√Rt
(
m
t
)
2
+1.0
 
donde: 
a: ancho de la plancha superior = 270 mm = 10.630” 
m: espesor de la plancha de fondo = 8 mm =  0.315” 
R = diámetro nominal del tanque = 10.50 m = 413.4” 
t : espesor de la plancha del anillo = 12 mm = 0.472” 
h: altura de la silla = 12”  (por defecto y vemos que S sea  25 ksi) 
P: carga en el perno para efectos de diseño de silla = 33.13 kips 
e: excentricidad entre el perno y la pared del tanque =  3.504” 
 
entonces: 
Z =  
1.0
0.177· 10.63 · 0.315
√413.4 · 0.472
  (
0.315
0.472
)
2
+1
   
Z = 0.981 
 
Luego calculando S: 
S = 
33.13 · 3.504
0.4722
[
1.32 · 0.981
1.43 · 10.63 · 122
413.4 · 0.472
 + (4 · 10.63 · 122)0.333
+
0.031
√413.4 · 0.472
] 
S = 24.06 ksi  <  25  ksi  OK 
 
Verificando las cartelas verticales: 
Jmin = 0.04 (h – c)  
= 0.04 (12”  - 1.260”); acá c entra con su valor de 32 mm = 1.260” 
Jmin = 0.440” y 12 mm = 0.472” 
 
12 mm es 5.5% menos que 1/2" que, para fines de ingeniería es despreciable, además 
que de por sí en este cálculo hay grandes factores de seguridad. 
 Además se tiene que cumplir que: JK   P/25 
Donde K es, de acuerdo a las figuras 5.40 y 5.42: 
K = 
140+50
2
 = 95 mm = 3.740” 
0.472 · 3.740 = 1.77 > P/25 = 33.13/25  = 1.33     OK 
 
Además  la relación del largo de la plancha superior de la silla y la altura de la silla 
está dentro del límite recomendado por el AISI T-192 de:  
h     3a  
12  ≤ 3 · 7.874 = 23.6 
Si hubiésemos utilizado la carga de 44.17 kips, dejando el perno en la misma posición 
y la separación de las cartelas iguales, hubiésemos tenido que hacer la plancha de la 
silla más ancha (b = 150 mm en vez de 140 mm) y de esa manera conservábamos el 
mismo espesor de plancha de 32 mm, caso contrario el espesor de la plancha de la 
silla hubiese sido el siguiente espesor comercial que es de 38 mm. Por otro lado el 
largo “a” de la plancha superior de la silla que se une al cilindro hubiese tenido que 
ser de 420 mm en vez de los 270 mm. Para un largo así (recordemos que los pernos 
están a 67.3 cm cada uno), es mejor diseñar un anillo de anclaje.  
 
Con un anillo de anclaje con la misma cantidad de pernos y en el mismo lugar y 
manteniendo el ancho original de la plancha de la silla de 140 mm, obtendríamos para 
esa carga de 44.17 kips un espesor de la plancha superior de 22 mm, aunque el espesor 
de las cartelas hubiese tenido que ser de 14 mm de espesor. Este anillo se diseña al 
igual que la silla sobre la base ecuaciones empíricas y limitando las relaciones de 
esbeltez de los elementos para evitar problemas de pandeo. 
 
Diseño del Anclaje en el Concreto 
Consideramos la sección AS BUILT Ø = 1 1/4",  ya que dentro del concreto el acero 
en principio no se oxida. El anclaje de los pernos será por adherencia de acuerdo al 
ACI 318. 
Longitud de anclaje  ld = [
fy
1.1λ √f´c
 
ψt ψeψs
(
Cb+Ktr
db
)
] db 
donde: 
db: diámetro nominal de la barra, mm = 32 mm    
fy: esfuerzo de fluencia de la barra = 250 MPa 
: Factor por tipo de concreto, para concreto de peso normal,  = 1 
Cb: Factor de Recubrimiento  en este caso 25 cm 
f´c : 21 MPa 
e: por recubrimiento con epóxico o no, e = 1.0 
t: por ubicación del esfuerzo  t  = 1.0 
     y   t e   1.7   OK 
s: Por diámetro de la barra. Para  Ø > 3/4” s = 1.0 
Ktr: Indice de Refuerzo Transversal   Ktr = 0 
 
   y:  
Cb+Ktr
db
  2.5      
                                                                  
Cb+Ktr
db
 = 2.5 
  
250+0
31.75
 = 7.9 > 2.5   
Luego: 
ld =   [
250
1.1 x 1 x √21
  
1.0 x 1.0 x 1.0 
2.5
]  32 
ld =  635 mm 
 
Esto es para barras corrugadas. En el caso de barras lisas, el ACI 318 indica aumentar 
la longitud en 20% y además hacer un gancho de acuerdo a las normas, como son un 
radio de doblado mínimo de 8 db y luego un gancho mínimo de 12 db. 
ld = 762 mm  
Radio de doblado = 254 mm       
Longitud de Gancho = 381 mm  
Con respecto a la figura siguiente donde figuran los detalles de este anclaje de acuerdo 
a los cálculos que hemos hecho, se siguieron algunas recomendaciones de la norma 
chilena NCh 2369 como son: 
 La ya especificada de que la razón de longitud/ diámetro > 8. 
 Longitud de hilo de mínimo 75 mm debajo de la tuerca. 
 
El segundo punto tiene que ver con la posibilidad de poder reajustar la tuerca siempre 
que sea necesario. 
 Fig. 5.43. Esquema final de la cimentación con el perno de anclaje. 
 
 
 
CAPITULO VI 
ANALISIS COMPARATIVO DE TANQUES 
CON DISTINTAS RELACIONES DE 
ESBELTEZ DE ACUERDO A DIFERENTES 
ACELERACIONES POSIBLES EN LA COSTA 
PERUANA 
1. Algunas Ideas sobre el Fenómeno Sísmico y el API 650 
El API 650 es un reglamento de diseño hecho en los EE.UU. y pensado lógicamente 
en primer lugar para los EE.UU., auqnue como muchos códigos norteamericanos es 
aplicable a otras partes del mundo. Respecto a la parte del diseño sismorresistente, el 
Apéndice E del API 650 se complementa con la norma de cargas norteamericana 
ASCE 7.107 Si bien las zonas de alta sismicidad de los EE.UU. como California o 
Alaska se pueden considerar hasta cierto punto análogas con la costa peruana o 
chilena, también cada zona tiene su particularidad.108 Mientras que la subducción de 
la Placa de Nazca debajo de la Placa Sudamericana es una Falla Reversa, las fallas en 
California donde destaca la de San Andrés, son Fallas de Desplazamiento de Rumbo. 
En el caso de la Falla de San Andrés además, se tiene una componente compresiva. 
Por otro lado los sismos en Alaska se deben también a una falla de subducción. El 
                                                 
107 Ver Apéndice V. 
108 Ruiz, S, y Saragoni, Rodolfo. “Fórmulas de Atenuación para la Subducción de Chile Considerando los 
Dos Mecanismos de Sismogénesis y los Efectos del Suelo”. Congreso Chileno de Sismología e Ingeniería 
Antisísmica. IX Jornadas, 16 – 19 de Noviembre de 2005, Concepción, Chile. Universidad de Concepción, 
Departamento de Ingeniería Civil. Asociación Chilena de Sismología e Ingeniería Antisísmica. Nº 1 – 07. 
2005. Chile. En la citada referencia se indica que cada zona de subducción del mundo presenta 
características singulares y hay evidencias que la atenuación en las aceleraciones horizontales máximas 
para las zonas de subducción de Perú y Chile son diferentes, “no obstante corresponden ambas a la 
subducción de la Placa de Nazca”.  
último sismo de Japón del 11 de marzo del 2011 y  Mw = 9.0 se debió también a una 
falla de subducción, en este caso de la Placa del Pacífico que se desliza debajo de la 
Placa de Eurasia en la misma forma en que nuestra Placa de Nazca lo hace debajo de 
la Placa Sudamericana. 
 
No vamos a entrar en mayores detalles respecto a las diferencias de estas fallas y otras 
variables, simplemente se indicará que Campbell (1981)109 demostró empíricamente 
que la Falla Reversa (que son las de subducción y empuje, que es el caso peruano, 
chileno, japonés y de Alaska), producen movimientos más fuertes del terreno que la 
Falla de Desplazamiento de Rumbo como el caso de California. Estudios posteriores 
han probado este efecto y es hoy aceptado por la comunidad científica en general, por 
lo que nuestros sismos producen movimientos más fuertes que los que se generan en 
California por ejemplo, pero en California los hipocentros y finalmente los planos de 
ruptura son más cercanos que en el caso de Perú y Chile.  
 
Los grandes terremotos producidos en la historia del Perú y Chile, son por lo general 
los sismos de Interplaca o Interfase ubicados dentro de los primeros 70 km de 
profundidad, aunque los hay también de mayor profundidad, algo típico en las fallas 
de subducción como nuestro caso. En California, donde las fallas son de 
desplazamiento de rumbo, todos los sismos de los que se tiene registro hasta ahora 
han ocurrido en la parte superficial, en los primeros 20 km de profundidad y hasta 10 
km de profundidad, por ello a los sismos en California y en otras zonas de 
caracterísiticas similares se les llama a veces sismos de costra o de corteza, para 
indicar la poca profundidad de sus focos. 
 
                                                 
109 Campbell, K. “Near source attenuation of peak horizontal acceleration”. Bulletin of the Seismological 
Society of America 71:2039 – 2070. 1981. De: Srbulov, Milutin. “Geotechnical Earthquake Engineering”. 
Springer Science + Business Media B.V. Primera Edición. 2008. Reino Unido. 
 
2. Algunas de las Máximas Aceleraciones de Terreno 
Registradas en distintas partes del Mundo   
El sismo de Northridge, ocurrido el 17 de enero de 1994 en Northridge, Los Angeles, 
California y que tuvo una magnitud de M = 6.7, tuvo como epicentro el distrito de 
Northridge, en la zona norte de la ciudad de Los Angeles a 32 km de distancia del 
centro de la ciudad y a una profundidad de 19 km, que es lo típico en los terremotos 
californianos (ser superficiales), ya que las fallas atraviesan todo el estado y por ello, 
a pesar de tener menos energía que los que se generan en el Perú y Chile en la 
subducción de la Placa de Nazca con la Sudamericana, son muy destructivos por su 
cercanía.  
 
Este sismo, junto con el de  Hyogo – ken – Nanbu, conocido simplemente como Kobe 
por ser la ciudad cercana que resultó muy afectada, Japón, de  M = 6.9 ocurrido el 17 
de enero de 1995, llevaron a que el UBC de 1997110 considerara respecto con el UBC 
de 1994 2 factores llamados de “cercanía a la falla” (NA y NV), que amplifican la 
aceleración máxima efectiva del terreno si es que la estructura se encuentra cerca a la 
falla. El factor NA genera amplificaciones hasta 10 km de distancia a la falla y el factor 
NV genera amplificaciones hasta 15 km de distancia a la falla. Hay que indicar que el 
epicentro del sismo de Kobe estuvo ubicado a solo 15 km de la ciudad y a 
aproximadamente 20 km de profundidad, produciéndose debido a una falla de 
Desplazamiento de Rumbo como las de California y cuyo plano de ruptura pasó 
debajo de la ciudad. 
 
Cabe anotar que esto de la “cercanía a la falla” es algo que se puede dar sin ningún 
problema en California, ya que la Falla de San Andrés, principal Falla en el estado de 
California, es una falla que atraviesa longitudinalmente California de sur a norte 
                                                 
110 Norma para edificios norteamericana muy popular que ha sido reemplazada por una parte por el 
International Building Code (IBC) y la norma de cargas ASCE 7. Sin embargo el Capítulo 16 respecto a las 
cragas sísmicas fue un modelo a nivel mundial para el diseño sismorresistente de edificios y una de las 
normas base que usó nuestra actula norma sismorresistente E.030. 
desembocando en el mar justo al costado de San Francisco y con una longitud total 
en tierra firme de aproximadamente 1,300 km. Junto con la Falla de San Andrés se 
han ido descubriendo una serie de fallas paralelas a la misma y otras transversales de 
similares características, todas atravesando el estado de California.  
 
Así, en el sismo de Northridge se midieron muchas aceleraciones que excedieron 1.0 
g y en Tarzana, a 7 km del epicentro, se llegó a registrar una aceleración pico de 1.8 
g sobre una pequeña colina, poniendo de relieve una vez más que pequeños accidentes 
topográficos generan amplificaciones importantes en las aceleraciones del suelo, 
como si se tratara de una pequeña estructura sobre el suelo. En Kobe se midieron 
aceleraciones de hasta 0.8 g y en el sismo de Cape Mendocino de 1992, California, 
de           M = 7.2 se midieron aceleraciones de hasta casi 2 g, aunque de pulsos111 
sumamente cortos, por lo tanto aceleraciones no tan destructivas como uno podría 
pensar como primera impresión. La aceleración máxima es un factor importante pero 
no lo es todo ya que además de las aceleraciones es fundamental el contenido de 
frecuencias de esas aceleraciones y eso se ve en el espectro de respuesta. 
 
Otro lugar donde puede ocurrir este fenómeno de la “cercanía de falla” por ejemplo 
es Nueva Zelandia, donde la subducción de las Placas del Pacífico y Australia 
atraviesan la Isla Sur de Nueva Zelandia y en Turquía, donde la Falla del Norte de 
Anatolia que es de características similares a la de San Andrés.  
 
Así por ejemplo, en el último sismo de Nueva Zelandia del 21 de febrero del 2011, 
un sismo moderado de M = 6.3 ha afectado de manera importante la ciudad de 
Christchurch, debido a que su epicentro fue muy cercano, en la periferia de la ciudad, 
aproximadamente a 8 km del centro y a solamente 5 km de profundidad. La 
                                                 
111 El Pulso podemos definirlo como el tiempo que transcurre entre que un punto de masa es sacado de 
su punto de equilibro al ser sometido a una aceleración la cual llega hasta un máximo, para luego volver 
a ese punto de equilibrio, es decir, viene a ser un medio ciclo de onda. 
aceleracion máxima registrada en Christchurch fue de 2.2 g a menos de 1 km de 
distancia del epicentro. Asimismo, por las condiciones locales de sitio y 
particularidades de la formación geológica, topográfica y de suelos, en 2 estaciones 
ubicadas a aproximadamente 8 km cada una del epicentro y a unos 3 km entre ellas, 
se midió en una una aceleración de 1.88 g y en la otra una aceleración de 0.80 g, 
menos de la mitad.  Otros registros fluctuaron entre 0.5 g y 0.8 g.  
 
En el otro reciente terremoto de Nueva Zelandia, del 4 de septiembre del 2010 de M 
= 7.1, ubicado en la misma falla pero a aproximadamente 37 km hacia el este del 
centro de la ciudad de Christchurch, el sismo fue más intenso pero más lejano. Por 
ello se registró una aceleración máxima de 0.63 g, precisamente en la misma estación 
que registró la aceleración de 2.2 g en el último sismo de febrero del 2011. El resto 
de la mayoría de las otras estaciones los registros fluctuaron entre  0.15 g y 0.31 g.  
 
Hay que hacer hincapié que no solamente hay que pensar en la distancia epicentral (o 
mejor dicho hipocentral), sino ver hasta donde llegó la ruptura en la falla por efecto 
del sismo, así como varias otras variables entre como la dirección de la propagación 
de la ruptura. 
 
El problema de la “cercanía de falla” es por lo general diferente para los sismos de la 
costa peruana y chilena, donde normalmente los epicentros de los sismos fuertes 
ocurren en el mar en la zona de contacto inicial, llamada también de Interfase o de 
Interplaca, entre las placas de Nazca y Sudamericana y que no superan los 60 km de 
profundidad (pero bastante más profundos a los casos que acabamos de ver), y que es 
el inicio de la zona de subducción, donde la Placa de Nazca es empujada debajo de la 
Placa Sudamericana. Sin embargo en el caso del Perú desde la zona norte del 
departamento de Ica hasta la parte central del departamento de Arequipa el inicio de 
la falla de subducción, llamada fosa marina o trinchera, se acerca a la costa y allí sí 
podemos tener este fenómeno hasta cierto punto, como el caso del sismo de Arequipa 
del 23 de Junio del 2001 de  M = 8.4, cuya distancia epicentral estuvo a 
aproximadamente a sólo 1.5 km de la costa y a una profundidad de 33 km.  
 
En el caso del reciente último sismo en Chile del 27 de febrero del 2010 de M = 8.8, 
el epicentro estuvo localizado aproximadamente a sólo 3 km de la costa y el inicio de 
la ruptura a 35 km de profundidad, esto debido a que gran parte de la fosa marina se 
encuentra relativamente cerca de la costa chilena. Si en ambos sismos vemos el 
tamaño del plano de falla que consiste en el largo (que en los grandes sismos es de 
hasta cientos de kilómetros) y sobretodo el ancho del área de ruptura (que supera los 
100 km de ancho en los grandes eventos sísmicos), entonces es evidente que en ambos 
casos una importante parte del área de ruptura que libera finalmente las ondas sísmicas 
se encuentra bajo nuestras costas y de manera muy cercana en algunos casos.  
 
La zona de más alta sismicidad generada por la convergencia de las placas de Nazca 
y Sudamericana va desde el norte, a la altura del límite de los departamentos de 
Ancash y La Libertad hasta el sur en Valdivia, Chile, comprendiendo una distancia 
en línea recta de aproximadamente 3,375 km y de aproximadamente 3,800 km 
siguiendo el contorno de la falla. Más al norte (norte del Perú, Ecuador, Colombia y 
hasta la frontera de Panamá con Costa Rica aproximadamente, donde termina la Placa 
de Nazca y comienza la Placa de Cocos), la sismicidad es bastante menor, y más al 
sur de Valdivia, hasta aproximadamente Puerto Aysen (que esta a aproximadamente 
a 600 km al sur de Valdivia en línea recta y donde termina la Placa de Nazca y 
comienza la Placa Antártica), la sismicidad también decrece notablemente.  
 
Por otro lado la distancia de la fosa marina o trinchera a nuestras costas es variable. 
A la altura de Chimbote se encuentra a unos 200 km de la costa, a la altura de Lima a 
unos 170 km de la costa para acercarse de manera importante a la altura del 
departamento de Ica hasta unos 80 km de la costa hasta que en la zona sur del 
departamento de Arequipa se vuelve a alejar a unos 140 km de la costa. En la zona de 
Tacna y Arica se aleja hasta un máximo de unos 180 km de la costa, para luego 
acercarse a la altura de Iquique a unos 130 km de la costa y a partir de Antofagasta 
(que está a unos 580 km al sur de Arica) hasta Valdivia se ubica a una distancia 
variable entre los 80 km y los 120 km de distancia aproximadamente de la costa 
chilena. Evidentemente mientras más cerca la fosa a la costa, mayor la intensidad que 
va a generar un sismo de igual magnitud, por ello los chilenos han experimentado 
sismos muy fuertes.  
 
En el sismo de Chile del 27 de febrero del 2010 hubo una aceleración horizontal 
máxima en la estación Angol de 0.93 g, ubicada a 210 km de distancia al  sur – este 
del epicentro, estación que se encuentra alejada unos 80 km de la costa y en la estación 
más cercana al epicentro (Cauquenes, a 38 km al este), el acelerógrafo tenía un rango 
de medición máximo de 1.0 g, el cual fue superado. En general damos a continuación 
algunas de las aceleraciones máximas registradas en su componente horizontal del 
último gran sismo de Chile y su distancia epicentral y mencionando que el área de 
ruptura de este gran sismo fue de aproximadamente 80,000 km2, con una longitud de 
aproximadamente 540 km de largo por 150 km de ancho. Por ello a pesar de estar 
aparentemente lejos las estaciones en algunos casos, el plano de ruptura del sismo se 
llegó a desarrollar muy cerca de muchas de las estaciones, como la estación ubicada 
en la localidad de Angol. La estación Angol estuvo aproximadamente a unos 55 km 
de distancia al plano de ruptura de acuerdo al siguiente esquema mostrado en la figura 
6.1 y que es válido para toda la costa chilena y peruana. 
 
Otras aceleraciones máximas en una de sus componentes horizontales que se 
registraron fueron: 
 
Constitución, ciudad costera a 70 km al norte del epicentro: 0.64 g. 
Concepción, ciudad costera a 105 km al sur del epicentro se registraron en 2 
estaciones distintas 0.40 g y 0.65 g.  
 
  
Fig. 6.1. Elaboración propia. 
 
 
En la ciudad de Santiago, a 330 km al nor – oeste del epicentro112 pero a 
aproximadamente 80 km de distancia al plano de ruptura113, se registraron 
aceleraciones, siempre en su componente horizontal, desde 0.17 g hasta 0.56 g en 
distintos puntos de la ciudad (las estaciones de 0.17 g y 0.56 g estaban a unos 12 km 
mutuamente y en general las distintas estaciones estaban en un radio de 20 km dentro 
de la ciudad), con los siguientes valores: 
 Estación Santiago FCFM:  0.17 g114 
 Estación Santiago Centro:  0.31 g 
                                                 
112 Santiago se encuentra a aproximadamente a 100 km de la costa. 
113 Esa es aproximadamente la distancia más cercana hasta donde llegó el plano de ruptura. 
114 Indica la referencia de: Borosheck, R., León R., Soto P. “Registros del Terremoto del Maule Mw=8.8 27 
de Febrero de 2010”. Informe Renadic 10/05, Rev. 2. Universidad de Chile, Facultad de Ciencias Físicas y 
Matemáticas, Departamento de Ingeniería Civil, División Estructuras – Construcción. Chile. Octubre 2010. 
que en este caso la medida tiene una interacción suelo – estructura, es decir, no corresponde a una medida 
de campo libre. 
 Estación Santiago Maipú:  0.56 g 
 Estación Santiago Peñalolen:  0.30 g 
 Estación Santiago Puente Alto:  0.27 g 
 Estación Santiago La Florida:  0.24 g 
 
Vemos que hay diferencias de las aceleraciones registradas en un radio muy pequeño 
como la ciudad de Santiago en el último gran sismo del 2010, pero no son tan grandes si 
es que dejamos de lado los 2 valores extremos (en ese caso las diferencias son de 30% 
como máximo). Se tiene un promedio general de 0.31 g y de 0.28 g en caso de dejar de 
lado los 2 valores extremos. 
 
También en las ciudades costeras de Viña del Mar, Valaparaíso y Lloleo que se 
encuentran a la altura de Santiago (Santiago se encuentra a 100 km del mar) se registraron 
las aceleraciones que presentamos a continuación en un cuadro. Este cuadro contiene las 
aceleraciones y aceleraciones espectrales con 5% de amortiguamiento del crítico  tanto 
del último gran sismo de febrero del 2010 como del terremoto de Vaparaíso del 3 de 
marzo de 1985 de MW = 7.8, cuyo epicentro estuvo en el mar casi frente a esas ciudades. 
Desgraciadamente en el caso de la localidad de Melipilla, que se encuentra a unos 50 km 
de la costa, no se han podido obtener algunos datos del sismo de febrero del 2010. Es 
importante indicar que las estaciones que registraron las aceleraciones en estos 2 sismos 
son las mismas.  
 
 
 
 
 
ESTACION PGA (g) 
DISTANCIA 
AL PLANO 
DE 
RUPTURA 
APROX. 
(km) 
RESPUESTA 
ESPECTRAL 
MAXIMA (g) 
PERIODO 
(s) 
AMPLIFICACION 
MAXIMA 
RESPECTO A 
UNA 
ACELERACION 
DE 0.4 g EN 
ROCA (VECES) 
TIPO DE 
SUELO 
Viña del 
Mar – 1985 
0.36 40 de prof. 1.12 0.58 y 0.68 3.1 Arena 
Viña del 
Mar – 2010 
0.33 65 1.43 0.63 4.3  
Valparaíso 
UTFSM – 
1985 
0.19 40 de prof. 0.59 0.19 3.1 Roca 
Valparaíso 
UTFSM – 
2010 
0.30 65 0.97 0.27 3.2 
 
Valparaíso 
El 
Almendral - 
1985 
0.29 40 de prof. 0.84 0.31 y 0.62 2.9 Relleno 
Valparaíso 
El 
Almendral – 
2010 
0.27 65 0.76 y 0.82 0.31 y 0.83 3.0 
 
Llolleo – 
1985 
0.67 45 de prof. 2.30 0.25 3.4 Arena 
Llolleo – 
2010 
0.56 45 de prof. 2.38 0.25 4.2  
Melipilla - 
1985 
0.67 50 de prof. 1.83 0.20 2.7 Roca 
Melipilla - 
2010 
0.78 50 de prof.     
 
Fuente: Borosheck, R., León R., Soto P. “Registros del Terremoto del Maule Mw=8.8 27 
de Febrero de 2010”. Informe Renadic 10/05, Rev. 2. Universidad de Chile, Facultad de 
Ciencias Físicas y Matemáticas, Departamento de Ingeniería Civil, División Estructuras 
– Construcción. Chile. Octubre 2010. Moehle, Jack, Wight, James y Wood, Sharon. “The 
1985 Chile   Earthquake. Observations on Earthquake – Resistant Construction in Viña 
del Mar.” Engineering Studies Al Research Series Nº 532. A Report to the National 
Science Foundation. University of Illinois at Urbana – Champaign. Estados Unidos de 
Norteamérica. Febrero 1987. 
 
En el caso del Perú desgraciadamente no tenemos mucha información, ya que recién en 
los últimos años se ha comenzado a invertir en equipos para medir las aceleraciones y 
otras características de los sismos. Así tenemos que la única estación que existió en todo 
el Perú desde 1944115 hasta 1972 fue la ubicada en el Instituto Geofísico del Perú (IGP), 
en una estación ubicada en el Parque de la Reserva, al inicio de la Av. Arequipa y la Av. 
Petit Thours junto al Centro de Lima. En 1972 se adquiere un segundo acelerógrafo que 
también se instaló en Lima. De todas maneras a modo de resumen podemos indicar lo 
siguiente para algunos terremotos del Perú: 
 
Terremoto 17/10/1966 – M = 8.1: 0.27 g, epicentro ubicado a unos 80 km de la costa 
frente a Barranca y a unos 40 km de profundidad, a aproximadamente 230 km al nor – 
este de Lima, aunque el plano de ruptura de ese sismo llegó casi hasta Lima. 
 
Terremoto 31/05/1970 – M = 7.9: 0.11 g, epicentro ubicado a unos 20 km de la costa 
frente a Chimbote y a unos 56 km de profundidad, a aproximadamente 372 km al nor – 
este de Lima. Por ser este un sismo más lejano, vemos que las aceleraciones son bastante 
más bajas (60% menores) a las registradas en 1966. 
 
Terremoto 3/10/1974 – M = 8.1: 0.20 g (estación IGP)116, epicentro ubicado a unos 75 
km de la costa frente a la ciudad de Lima, a aproximadamente 35 km de profundidad. 
 
Terremoto 23/06/2001 – M = 8.4: no se han conseguido registros en Lima, ya que el 
epicentro estuvo ubicado a unos 595 km al sur – este de Lima. A ello habría que añadir 
que los sismos del Perú, una vez que inician la ruptura, ésta se propaga por lo general 
hacia el sur, situación que no ocurre en Chile. El inicio de la ruptura estuvo ubicado a 
aproximadamente 1.5 km de la costa frente a Arequipa y a 33 km de profundidad. En este 
sismo el área de ruptura fue de aproximadamente 300 km de largo x 100 km de ancho 
                                                 
115 Los chilenos adquieren su primer acelerógrafo en el año de 1940 el cual se instala en la ciudad de 
Santiago. 
116 Que es la misma estación que registró los 2 sismos anteriores de 1966 y 1970. Recuérdese que para 
entonces ya se tenían 2 acelerógrafos en Lima y en todo el Perú. 
teniendo un área de ruptura de aproximadamente 30,000 km2, extendiéndose hacia el sur 
a lo largo de toda la costa del departamento de Arequipa y llegando hasta las costas de 
Moquegua, ya que el epicentro se registró frente al pueblo de Atico, en el extremo norte 
del departamento de Arequipa. 
 
Aproximadamente a 224 km al este del epicentro se encuentra la ciudad de Arequipa y a 
unos 306 km al sur - este del epicentro se encuentra la ciudad de Moquegua. En Arequipa 
se llegó a medir una aceleración de 0.10 g y en Moquegua de 0.30 g. También los chilenos 
registraron este sismo con sus estaciones que tienen en la frontera norte. Así en Arica, 
ubicada  aproximadamente a 430 km al sur – este del epicentro lo registraron 2 estaciones 
con 0.33 g y 0.32 g respectivamente. Vemos que a pesar de estar más distantes las 
estaciones ubicadas en Arica, registraron aceleraciones superiores a las de Arequipa y 
Moquegua. Esto se debe a que Arequipa se encontraba a aproximadamente 120 km del 
plano de ruptura mientras que Moquegua se encuentra a aproximadamente 95 km del 
plano de ruptura, además de estar ubicada más en la línea del sentido sur de la dirección 
de la ruptura que Arequipa, siendo esas algunas de las razones que llevaron a registrar 
mayores aceleraciones  en Moquegua.   
 
Asimismo Arica  se encuentra aún más en línea en el sentido sur de la dirección de la 
ruptura, por ello si bien se encontraba a aproximadamente 135 km del plano de ruptura, 
registró aceleraciones similares a Moquegua.Se desconocen las condiciones locales de 
sitio que influyen de alguna manera las aceleraciones registradas. El mapa de ubicación 
de las estaciones y epicentro se muestran a continuación: 
 
 Fig. 6.2. El epicento del sismo de Arequipa y las aceleraciones máximas registradas en 
Arequipa, Moquegua y Arica. Recuérdese que la ruptura se desarrolló desde el epicentro 
hacia el sur y aproximadamente 100 km de ancho, desde la “línea” oscura que se ve a la 
izquierda que es la fosa marina o trinchera. 
 
 
 
Terremoto 15/08/2007 – M = 8.0: epicentro ubicado a unos 30 km de la costa y a una 
profundidad aproximada de 39 km. El plano de ruptura llegó a desarrollarse  a unos 100 
km de la sede del Colegio de Ingenieros del Perú en San Isidro, donde se registró una 
aceleración de 0.06 g. El IGP se había mudado para ese momento de sede, por lo que el 
acelerógrafo ya no se encuentra en el mismo sitio para hacer una comparación. Así lo más 
cercano posible en cuanto a distancia y condiciones geológicas y geotécnicas con la 
estación que estaba en el Parque de la Reserva es la sede del CIP en San Isidro. Como 
comparación de las llamadas condiciones locales de sitio, en ese mismo sismo se registró 
en La Molina una aceleración de 0.12 g, el doble de la registrada en la estación del CIP 
en San Isidro. 
En la ciudad de Ica se registraron en el sismo de Pisco del 2007 aceleraciones de 0.50 g 
(estación Parcona) y 0.34 g (estación Universidad San Luis Gonzaga), ubicadas a unos 
115 km al sur – oeste del epicentro, pero a unos 39 km y 37 km respectivamente del plano 
de ruptura, es decir, bastante cercanas. 
 
Como una comparación final, se ha preparado la siguiente tabla en donde se muestra las 
aceleraciones máximas y sus respuestas espectrales de una de sus componentes para los 
sismos de 1966 y 1974 registrados en la estación del IGP del Parque de La Reserva y 
como una comparación hasta cierto punto, de las aceleraciones y respuestas espectrales 
registradas en el sismo de Piso del 2007 en las estaciones del Colegio de Ingenieros del 
Perú en San Isidro. 
UBICACIÓN 
ESTACION 
PGA EO 
(cm/s2) 
RESPUESTA 
ESPECTRAL 
MAXIMA (cm/s2) 
PERIODO 
(s) 
AMPLIFICACION 
MAXIMA 
(VECES) 
TIPO 
DE 
SUELO 
IGP 1966 
269.3 
(0.275 g) 
900.0 
(0.917 g) 
0.10 3.3 
Suelo 
Firme 
IGP 1974 
192.5 
(0.196 g) 
530.0 
(0.540 g) 
0.14 2.8 
Suelo 
Firme 
San Isidro 
58.8 
(0.060 g) 
175.4 
(0.179 g) 
0.21 3.0 
Suelo 
Firme 
 
Fuente: Lázares, Fernando, Almora, Juan Pablo, López, Jorge, Cabrejos, Jonathan y 
Piedra, Ramiro. “Conferencia Internacional en Ingeniería Antisísmica. Análisis de 
Acelerogramas Sismo de Ica del 15 de Agosto del 2007”. Universidad Nacional de 
Ingeniería. Facultad de Ingeniería Civil. Centro Peruano Japonés de Investigaciones 
Sísmicas y Mitigación de Desastres. Perú. Fecha Desconocida. Tabla elaborada por el 
autor de este trabajo. Alva, Jorge, Chang, Ching. “Características de los Terremotos en 
Lima y Alrededores”. Ponencia presentada en el III Congreso Nacional de Mecánica de 
Suelos e Ingeniería de Cimentaciones. Perú. 1978. 
 
 
 
2.1 Las Aceleraciones Máximas del Terreno y su Relación con el 
Coeficiente Sísmico usado en el Análisis Estático o Pseudoestático 
El Análisis Estático o Pseudoestático, también llamado Método Estatico Equivalente o 
Método Equivalente de Fuerza Lateral y que también se le conoce como el Método del 
Coeficiente Sísmico, es un método donde este Coeficiente tiene un valor que multiplica 
a la masa de la estructura. En el caso de un edificio con pocas irregularidades, se supone 
que esta fuerza llamada cortante basal está aplicada en la base de la estructura, la cual 
luego es repartida en toda la altura del edificio de manera triangular desde la base hasta 
el último nivel. Este método fue inicialmente el único que existía durante muchos años 
para calcular las fuerzas laterales inducidas por un sismo en una estructura. De manera 
simplificada esta ecuación tiene la forma de: 
    V = KW 
donde: 
V:   Cortante en la base 
W: Peso de la estructura (que puede incluir totalmente, parcialmente o ninguna carga 
viva, dependiendo de la estructura que se esté analizando) 
K:  El Coeficiente Sísmico. 
 
La base teórica del coeficiente sísmico está en el Principio de d`Alembert117 de la 
Mecánica. Cuando la base de una estructura tiene una aceleración de a, el efecto de esta 
sacudida sobre la estructura que está encima del nivel del terreno es equivalente a una 
fuerza de (
a
g
) · W en la dirección opuesta de la aceleración, siendo g la aceleración de 
                                                 
117 En honor al físico, matemático, filósofo y escritor  francés Jean Le Rond d`Alembert (1717 – 1783). Una 
de sus obras cumbres es precisamente su “Traité de Dynamique” publicado en 1743 y una segunda edición 
en 1759, en donde expone su hoy claro y simple principio mediante el cual se llevan problemas dinámicos 
a principios de equilibrio estático, simplificando de manera muy importante para el cálculo problemas 
dinámicos. 
la gravedad. De ello se podría pensar que el coeficiente sísmico “K” es equivalente a 
(
a
g
). Esquemáticamente esto se muestra en la siguiente figura: 
 
Fig 6.3. Towhata, Ikuo. “Geotechnical Earthquake Engineering”. Springer – Verlag 
Berlin Heidelberg. Primera Edición. Alemania. 2008. 
 
 
Luego se podría pensar que por las aceleraciones máximas que hemos estado viendo, 
como la de Tarzana en el terremoto de Northridge de 1994 de 1.8 g o la de Angol en Chile 
el 2010 de 0.93 g ¿debería ser el coeficiente sísmico “K” igual a esos valores?  
 
Hemos ya mencionado tangencialmente de porqué ello no es necesariamente así como el 
hecho que esas son muchas veces aceleraciones máximas aplicadas en intervalos de 
tiempo sumamente cortos, por lo tanto poco destructivos.  
 
El coeficiente sísmico “K” que es aplicado de manera estática en diseño y la magnitud de 
la aceleración máxima amax durante un sismo no son equivalentes a pesar de lo que dice 
el Principio de d`Alembert. Una aceleración en la superficie del terreno de 0.7 gal ( 
equivalente a 981 
cm
s2
 por 0.7 gal) no es tan destructiva como K = 0.7, esto debido a que 
la duración de la aceleración es limitada y puede no darle a las estructuras el tiempo 
necesario para moverse de manera significativa, mientras que la fuerza sísmica inercial 
estática con K = 0.7 es supuesta de durar para siempre. 
 
 1 
 2 
Aceleración = A 
Fuerza de inercia 
estática 
A pesar del uso de las computadoras y la capacidad de hacer análisis dinámicos 
complejos, esto no le ha quitado protagonismo al coeficiente sísmico entre otras razones 
por la simpleza de su aplicación y porque se puede calcular un factor de seguridad de la 
misma manera como se calcula en cálculos convencionales de esfuerzos estáticos. 
 
Hasta ahora (2008)118 la relación entre K y la máxima aceleración del terreno no es del 
todo clara. Una aceleración de 1.8 g ó 0.93 g no significa  K = 1.8 ó 0.93. 
 
En Japón los estudios  de Noda et al. (1975)119 en muros de muelles, estos propusieron 
que: 
    K = 
√
amax
g
3
3
    
 
Nakamura (2005)120 realizó ensayos dinámicos centrífugos en la distorsión de un muro 
de retención. Nakamura consideró que la aceleración máxima usada en sus ensayos de 
amax = 670 gal ( 
670
981
 = 0.68 g) de su vibración sísmica era equivalente con los resultados 
de un análisis pseudoestático donde K = 0.39. Si usamos  amax = 670 gal en la ecuación 
propuesta por Noda et al., obtenemos un resultado de     K = 0.29, es decir 25% menos, 
lo cual no es tan lejano como podría parecer inicialmente dadas todas las incertidumbres 
                                                 
118 De: Towhata, Ikuo. “Geotechnical Earthquake Engineering”. Springer – Verlag Berlin Heidelberg. 
Primera Edición. Alemania. 2008. 
119 Noda, S., Uwabe, T. y Chiba, T. “Relation between seismic coefficient and ground acceleration for 
gravity quaywall”, Report of the Port and Harbor Research Institute, Vol. 14, Nº 4. Japón. 1975. De:  
Towhata, Ikuo. “Geotechnical Earthquake Engineering”. Springer – Verlag Berlin Heidelberg. Primera 
Edición. Alemania. 2008.  
120 Nakamura, S. “Clarification of seismic behaviour of gravity retaining wall by using centrifugal model 
tests and a proposal for rationalization of the seismic coefficient method”, Proc. JSCE, Vol. 785/III – 70, 
pp. 107 – 122. Japón. 2005. De: Towhata, Ikuo. “Geotechnical Earthquake Engineering”. Springer – Verlag 
Berlin Heidelberg. Primera Edición. Alemania. 2008. 
y aproximaciones envueltas en estos cálculos, aunque tampoco es tan cercano. 
Evidentemente esta es una aproximación, ya que el Coeficiente Sísmico así calculado no 
diferencia en la capacidad de un determinado tipo de estructura (tanto por material como 
por configuración) de poder absorber mayor o menor cantidad de energía de deformación 
sísmica, variando por ende la carga y el Coeficiente Sísmico de estructura a estructura; 
sin embargo como una idea y parámetro general es válido.  
 
Tendremos que ver si los japoneses no cambian sus normas sismorresistentes debido a su 
último gran terremoto de M = 9.0 del 11 de marzo del 2011121 producto de la colisión de 
las placas Pacífico y Eurasia, que son las segundas de mayor velocidad de convergencia 
en el mundo después de la de Nazca y Sudamericana de acuerdo a Heaton y Kanamori 
(1984)122 y sin lugar a dudas ha sido un sismo que tiene características similares a los que 
ourren en nuestras costas.  
 
Respecto a este sismo, cuyo epicentro estuvo ubicado a aproximadamente 75 km de la 
costa y a aproximadamente 32 km de profundidad, podemos indicar que se ha registrado 
una máxima aceleración de 2.755 g (a 125 km del epicentro y a 75 km del plano de 
ruptura) y de 2.009 g (a118 km del epicentro y a 67.4 km del plano de ruptura), aunque 
consideramos que esos son datos muy sui géneris debidos seguramente a condiciones 
muy especiales de sitio. 
 
                                                 
121 En una entrevista al professor Towhata posterior al sismo del 11 de marzo del 2011 que se pudo leer 
en internet, éste manifestó que las estructuras sismorresistentes habían resistido correctamente el sismo; 
el problema fueron los tsunamis. 
122 Heaton, T y Kanamori, H. “Seismic potential associated with subduction in the north – western United 
States”. Bulletin of the Seismological Society of America 73:933 – 941. 1984. De: Srbulov, Milutin. 
“Geotechnical Earthquake Engineering”. Springer Science + Business Media B.V. Primera Edición. 2008. 
Reino Unido. 
 
 
En general se obtuvieron de este gran sismo dentro de un radio aproximado de 100 km al 
plano de ruptura123 los siguientes registros: 
 
 6 registros de entre 1.084 g y 1.631 g, que representan el 6.3%. 
 18 registros de entre 0.600 g y 0.940 g, que representan el 18.9%. 
 28 registros de entre 0.401 g y 0.599 g, que representan el 29.5% 
 41 registros de entre 0.200 g y 0.392 g, que representan el 43.2%. 
 
Es decir, 72.7% de los registros no superan la aceleración de 0.6 g y casi la mitad (43.2%) 
no superan la famosa aceleración de 0.4 g. 
 
En total los japoneses han obtenido 360 registros de este sismo, que seguramente 
enriquecerá tremendamente el desarrollo de la ingeniería sismorresistente japonesa y 
mundial. 
 
Usando por un lado la ecuación de Noda et al. y por otro aumentando los valores 
obtenidos en 33% de acuerdo a los resultados obtenidos por Nakamura, los Coeficientes 
Sísmicos K que se deberían usar para diferentes aceleraciones máximas serían: 
Aceleración Máxima 
a medida en Terreno 
Coeficiente Sísmico K 
de acuerdo a Noda et al. 
(1975) 
Coeficiente Sísmico K de 
acuerdo a Nakamura 
(2005) 
0.2 g 0.19 0.25 
0.4 g 0.25 0.33 
0.6 g 0.28 0.37 
0.8 g 0.31 0.41 
1.0 g 0.33 0.44 
1.2 g 0.35 0.47 
1.5 g 0.38 0.51 
                                                 
123 Que no es lo mismo que el epicentro, en algunos casos el epicentro se encuentra a más de 350 km de 
distancia y es un dato marginal en muchos casos. 
Por otro lado siguiendo la escuela norteamericana, la noción de como tomar la aceleración 
de diseño se puede entender mejor si analizamos uno de los aportes de extraordinaria 
importancia del Reporte ATC – 3.06 de 1978124, el cual definió la Aceleración Máxima 
Efectiva A0 a considerar y que fue adoptada luego por la SEAOC y el UBC, y por supuesto 
luego por otras normas como la chilena y la peruana y que figura lógicamente en la 
actualidad en nuestra norma sismorresistente E.030 como algo fundamental. La 
definición del ATC – 3.06 de la Aceleración Máxima Efectiva A0 está dada por:  
    A0 = 
Sa
2.5
 
donde: 
Sa: Es la aceleración media del Espectro Elástico de Respuesta de una estructura con 5% 
de amortiguamiento entre los períodos 0.1 segundos y 0.5 segundos (2 Hz a 10 Hz de 
frecuencia). En la figura que sigue se muestra un típico espectro de respuesta. 
 
Fig. 6.4. American Institute of Steel Construction, Inc. and the Structural Steel 
Education Council. “Seismic Design Manual”. American Institute of Steel Construction. 
Primera Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2006. 
 
 
                                                 
124 Fue el resultado final de un gran trabajo en conjunto realizado en los EE.UU. después del terremoto de 
San Fernando, California, de 1971. Este trabajo cambió definitivamente la ingeniería sismorresistente 
norteamericana y mundial. 
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Medir la aceleración media de un oscilador elástico de un grado de libertad en el rango 
mencionado es algo relativamente sencillo y ese valor se divide luego simplemente entre 
2.5 para obtener la Aceleración Máxima Efectiva A0 con fines de diseño, que viene a ser 
finalmente una aceleración media.  
 
Viéndolo desde el lado de la aceleración efectiva A0, esta ecuación conlleva a considerar 
que sobre la base de una aceleración máxima de 0.4 g en roca, que es lo que consideran 
las normas norteamericanas, peruanas y chilenas, la amplificación máxima que puede 
sufrir una estructura en el rango de un período de 0.1 segundos a 0.5 segundos (que es la 
respuesta espectral) es de 2.5 veces en promedio para luego decaer para el caso de 
períodos más largos y que por lo tanto generan en la estructura una aceleración media 
máxima de respuesta de 1.0 g en ese rango de períodos o frecuencias de oscilación de la 
estructura (0.1 seg. a 0.5 seg o 2 Hz a 10 Hz), salvo que se presenten condiciones 
especiales de sitio. En la norma peruana de diseño sismorresistente E.030 el valor 2.5 está 
representado por el límite superior del factor “C” y que es variable dependiendo del 
periodo fundamental de la estructura o modo en particular.   
 
Es importante hacer notar que para los sismos típicos de nuestras costas así como los de 
California y otros lugares, que son sismos con frecuencias predominantes en el rango de 
los 5 Hz a los 10 Hz (0.1 a 0.2 segundos de periodo) en roca y que son rangos que se 
pueden considerar como típicos, este es el rango usual de máxima amplificación o 
respuesta espectral (resonancia) que puede sufrir una estructura sin considerar aún las 
condiciones locales de sitio (suelo y geología) y la distancia.  
 
Hay que recalcar que si bien hay aceleraciones máximas del suelo que superan largamente 
los 0.4 g según lo que hemos analizado, esto ocurre muchas veces en instantes muy cortos 
como ya se ha explicado, por lo tanto su capacidad de daño es más limitada.  
 
Sin embargo los valores de aceleraciones máximas serán siempre un indicativo 
importante para determinar la fuerza de un sismo y son valores que nunca se deben de 
pasar por alto, ya que siempre nos van a indicar las fuerzas de inercia que se han podido 
presentar en una estructura debido a las aceleraciones del suelo. Por ello, una vez más, 
deberemos estar atentos en los próximos 5 años y ver si japoneses, chilenos y 
neozelandeses hacen cambios en sus normas.  
 
También con las aceleraciones generadas en las estructuras como producto de la respuesta 
a la aceleración generada en su base ocurre lo mismo, hay picos que superan largamente 
el valor de amplificación de 2.5 veces dado por el ATC – 3.06 aunque por un instante o 
instantes cortos, lo cual es obvio ya que son manifestaciones precisamente también en 
parte de esos picos de las aceleraciones en el suelo. Pero no nos olvidemos que el valor 
de 2.5 dado por el ATC – 3.06 es la media entre los periodos de 0.1 segundos y 0.5 
segundos ya que estas tremendas amplificaciones, al igual que las grandes aceleraciones, 
son aplicadas en instantes muy cortos, mientras que se supone que esa amplificación de 
2.5 veces es aplicada de manera constante y estática. 
 
Independientemente de los enfoques japonés y norteamericano, donde tanto Chile como 
el Perú han adoptado como base la normativa norteamericana aunque también tomando 
ideas japonesas y algunas ideas propias de sus ingenieros,125 la idea del Coeficiente 
Sísmico hoy en día para el Análisis Estático o Pseudoestático es de alguna manera 
representar los distintos factores que están relacionados con la aceleración máxima 
efectiva del terreno que actúa sobre una estructura y que incluyen las condiciones locales 
de sitio, la importancia de la estructura, la aceleración del terreno en sí, el periodo o 
frecuencia fundamental de vibración de una estructura y su capacidad de disipar la 
energía. 
 
                                                 
125 Que en muchos casos se especializaron justamente en esos países. 
3. Las normas norteamericanas, peruanas y chilenas 
Vamos a proceder a comparar los Espectros de Diseño Elásticos con sus respectivas 
demandas de aceleración de acuerdo al periodo de la estructura de cada una de las 3 
normas pero desde la perspectiva de la variable “SUELO”. Esto se hará analizando los 
distintos espectros de diseño de acuerdo al suelo de sustentación de la estructura. Los 
espectros que se presentan tienen un amortiguamiento de 5%. Si bien nuestra norma E.030 
es en teoría  estrictamente hablando para edificios o en todo caso pensada en los mismos, 
el espectro de diseño de la misma es parecido a la norteamericana en el caso de suelos de 
roca o rígidos como el cascajo de Lima. Además, como hemos visto en el Capítulo V, 
este espectro es el que usan los norteamericanos para diseñar cualquier tipo de estructura 
ya que independientemente del tipo de estructura, cada una tiene un periodo fundamental 
de vibración en el modo fundamental y otros periodos de vibración en los diferentes 
modos de vubración y por ende una respuesta espectral.  
 
Se compará, pues, nuestra norma E.030, la norma norteamericana de cargas ASCE 7 – 10 
y la norma chilena NCh 2369 cuyo espectro de diseño es exactamente igual al espectro 
de la norma NCh 433 para edificios, con lo que de alguna manera nos indica una vez más 
que en teoría nuestra norma E.030 puede ser usada para estos tanques. La única diferencia 
entre las normas NCh 2369 y NCh 433 es que según el tipo de estructura de la que se 
trate, los chilenos hacen ajustes al amortiguamiento, como en el caso de los tanques en 
que se ajusta al considerarse su amortiguamiento 2% en vez de 5% del crítico. 
 
En general las norma NCh 2369 para el diseño sismorresistente de instalaciones 
industriales contempla una mayor seguridad sísmica que la norma NCh 433 para el diseño 
sismorresistente de edificios, básicamente al considerar aceleraciones mayores. Esto se 
debe a dos razones principales: la primera es la magnitud de las pérdidas económicas que 
pueden eventualmente producirse en una industria debido a la interrupción o suspensión 
del proceso productivo debido a los daños producidos por el sismo en la estructura o en 
los equipos; la segunda es el menor costo relativo de la estructura sismorresistente de una 
obra industrial en comparación con el costo de los equipos que alberga.  
 Sin embargo esta misma norma, a pesar de tener aproximadamente el triple de páginas 
que la norma para edificios, lógicamente no puede cubrir todas las instalaciones 
industriales y hace referencia a las normas norteamericanas como las del ACI, del AISC, 
entre otras, así como a algunas prácticas europeas. En el caso específico para el diseño de 
tanques de almacenamiento de hidrocarburos de acero soldado apoyados sobre el suelo, 
hace referencia a las normas norteamericanas y neozelandesas.  
 
Hay que indicar sin embargo una diferencia muy importante y que ya ha sido tocada en 
el Capítulo V. La norma norteamericana ASCE 7 y nuestra norma E.030, considera que 
las cargas sísmicas que se calculan y que obtenemos de nuestros códigos de diseño son 
cargas últimas, es decir, si se usan para el diseño de algún tipo de estructura no necesita 
de ningún factor de amplificación en caso el diseño se haga de acuerdo al llamado diseño 
por resistencia o a la rotura. En caso se lleve a cabo el diseño por esfuerzos permisibles, 
o se aumenta la resistencia teórica de los elementos estructurales en 1/3 (33%) de acuerdo 
a la práctica estándar norteamericana de hace muchos años o se tiene que reducir la carga 
sísmica. En las normas peruanas no se indica nada  respecto a la reducción de la carga 
sísmica, mientras las norteamericanas reducen las fuerzas de sismo en 30% mínimo, lo 
que varía de acuerdo al tipo de combinación de cargas que se esté usando.  
 
En el caso de las normas chilenas lo que se calcula es una carga de sismo que no es última. 
En caso se diseñe por esfuerzos permisibles, se permite el aumento en 33% del esfuerzo 
permisible en los distintos elementos estructurales. Si se quiere hacer un diseño por 
resistencia o a la rotura, entonces las cargas sísmicas que se obtienen de su espectro de 
diseño se deben de amplificar de manera correspondiente. Por ejemplo, cuando se diseñan 
edificios, la amplificación es de 1.4, es decir, sus cargas sísmicas son aumentadas en 40% 
respecto a las cargas que se calculan con sus normas.  
 
Respecto a la manera como cada norma toma el Factor Suelo S, que no debemos de 
olvidar que son muchas veces hasta cierto muy simples aproximaciones, podemos indicar 
lo siguiente: 
 
La norma peruana tiene como sabemos 3 tipos de suelo, S1, S2 y S3 y además un suelo S4, 
siendo el S1 el mejor y S3 el peor. El suelo S4 es en el caso de condiciones excepcionales 
que requieren estudios especiales de sitio, aunque con la salvedad que estos estudios no 
pueden dar resultados menos desfavorables que si se tratara de un suelo S3.  
 
La norma chilena tiene 4 tipos de suelo, S I, S II, S III y S IV, donde el S I y el S II son 
el equivalente al suelo S1 de nuestra norma.  El suelo S II de los chilenos es como el S I 
(suelo rígido, denso y compacto), con la diferencia que el espesor sobre la roca basal es 
mayor a 20 m mientras que el suelo S I es cuando esos mismos suelos tienen estratos de 
menos de 20 m de profundidad respecto a la roca basal, con lo cual la gran mayoría del 
cascajo de Lima sería un suelo S II de acuerdo a la norma chilena. El suelo S III es el 
equivalente a nuestro suelo S3, con la diferencia que las arcillas plásticas con una 
resistencia al corte no drenada baja (menos de 0.25 kg/cm2) y siempre y cuando el espesor 
sea mayor a 10 m, lo catalogan en el suelo S IV mientras que en nuestra norma arcillas 
de similar característica están catalogadas dentro de los suelos tipo S3.  
 
En el caso de la norma norteamericana, esta tiene 5 tipos de suelo definidos, además de 
un sexto para el caso de suelos especiales y en que se tienen que llevar a cabo estudios de 
sitio, como el S4 de la norma peruana. El suelo C  corresponde a un suelo compacto y 
rígido como el cascajo de Lima, siendo el suelo B roca fisurada y el suelo A roca entera. 
Los suelos de menor calidad son el suelo D y el E. A los suelos B y C la norma 
norteamericana los considera de manera muy similar, generando las mismas 
aceleraciones espectrales para el caso de altas aceleraciones como en California o la costa 
peruana o chilena.  
 
El suelo A (roca entera) genera aceleraciones 20% menores  a las de los suelos B y C. El 
suelo D es equivalente entre el S2 y el S3 de nuestra norma y es más parecido a S III de la 
norma chilena. En el suelo E están los suelos cohesivos con IP > 20, contenidos de 
humedad  W% > 40% y resistencias al corte no drenadas menores a 0.25 kg/cm2, es decir, 
este suelo E corresponde al S IV de los chilenos y en parte a nuestro S3. Los suelos que 
requieren estudios especiales de sitio son el F que se tiene que hacer en el caso de turbas126 
o arcillas altamente orgánicas con espesores mayores a 3 m, arcillas de alta plasticidad 
con IP > 75 y espesor de estrato mayor a 7.6 m y arcillas blandas a intermedias de 
espesores grandes (H > 37 m) y resistencias al corte no drenadas menores a 0.5 kg/cm2. 
En este rubro también se encuentran suelos potencialmente licuables o colapsibles. 
 
En los siguientes gráficos se presentan los distintos espectros de diseño de las distintas 
normas con un 5% de amortiguamiento del amortiguamiento crítico para el caso de 
distintos suelos. En el caso de Chile, presentamos 2 espectros, el caso de su espectro 
básico de sus normas y otro en donde se ha considerado la amplificación de 1.4 usada 
para edificios y que sería realmente el equivalente a los espectros norteamericanos y 
peruanos que consideran que la carga sísmica es una carga última.  De esa manera la 
comparación entre los espectros es más válida.  
 
Cabe añadir que esa amplificación de 1.4 es muy similar si es que el espectro de diseño 
tiene 2% de amortiguamiento en vez de 5% de amortiguamiento, tal cual se usa para estos 
tanques de acero soldado y que de acuerdo a lo visto en el Capítulo V significa una 
amplificación de 1.44 veces sobre el espectro básico de las normas chilenas con 5% de 
amortiguamiento. La diferencia entre usar 1.44 o 1.4 es de menos de 3%. 
 
Sin embargo, como también vimos en el Capítulo V, los chilenos limitan sus 
aceleraciones a un máximo en caso se generen aceleraciones excesivas, como en el caso 
                                                 
126 Aunque en turbas por buenas prácticas de ingeniería no se debe de cimentar . 
de estos tanques en donde las aceleraciones impulsivas máximas son de 0.32 g y que es 
la aceleración que van a tener siempre estos tanques en su componente impulsiva. 
 
 
Fig. 6.5. Elaboración propia sobre la base de la norma E.030. 
 
 
Fig. 6.6. Elaboración propia sobre la base de la norma ASCE 7 – 10. 
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 Fig. 6.7. Elaboración propia sobre la base de las normas NCh 433 y NCh 2369. 
 
 
 
Fig. 6.8. Elaboración propia sobre la base de la norma NCh 433. 
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 Fig. 6.9. Elaboración propia sobre la base de las normas E.030 y ASCE 7 – 10. 
 
 
 
Fig. 6.10. Elaboración propia sobre la base de las normas E.030, NCh 433 y NCh 2369. 
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 Fig. 6.11. Elaboración propia sobre la base de las normas E.030 y NCh 433. 
 
 
Vemos pues que los espectros peruanos y norteamericanos son parecidos, aunque en el 
caso de suelos menos favorables la norma peruana es bastante más conservadora a la 
norteamericana. Es más, para periodos cortos de hasta 0.6 s el caso de un Suelo E genera 
menores aceleraciones espectrales que los otros suelos, indicando de alguna manera las 
normas norteamericanas que las altas aceleraciones a altas frecuencias no son muy 
propensas a que ocurran en suelos de esas características. En ese sentido han seguido un 
poco las recomendaciones del profesor Idriss.  
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Sobre la base de estudios llevados a cabo en 1985 y 1989, Idriss (1990)127 propuso una 
relación aproximada entre la aceleración máxima del terreno (PGA) en sitios de roca 
contra PGA en sitios de suelo blando. 
 
Fig. 6.12. Kuroiwa, Julio. “Reducción de Desastres”. Asociación Editorial Bruño. 
Segunda Edición. Perú. 2005. 
 
 
 
En la figura 6.12 se puede observar que para bajas aceleraciones máximas del terreno 
sobre roca, se presentaron aceleraciones importantes en los sitios compuestos por suelos 
blandos en los sismos de México de 1985 y de Loma Prieta en 1989. Sin embargo a partir 
de la típica aceleración pico de 0.4 g en roca ya no se dá ninguna amplificación en el 
suelo, al contrario, acá ya comienza a disminuir la aceleración en el suelo y ser menor a 
la aceleración en roca.  
                                                 
127 Idriss, I. “Response of Soft Soil Sites during Earthquakes”. H. Bolton Seed Memorial Symposium, 
Bitech Publishers. Estados Unidos de Norteamérica. 1990. De: Chen, Wai - Fah y Scawthorn, Charles. 
“Earthquake Engineering Handbook.” CRC Press LLC. Primera Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 
2003. 
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 Esto es así, ya que las altas aceleraciones están asociadas a grandes amplitudes de onda y 
a las altas frecuencias, ya que las grandes aceleraciones (amplitudes) de onda están 
relacionadas con la cercanía a la fuente o plano de ruptura del sismo, por lo tanto con altas 
frecuencias. Los suelos blandos por su parte, dependiendo de su rigidez y la potencia del 
estrato entre la superficie y el lecho de roca, tienen frecuencias fundamentales más bajas 
(períodos fundamentales más altos), los cuales serán excitados cuando las ondas que 
lleguen a los mismos tengan frecuencias más bajas debido a la disipación de energía, lo 
que conlleva asimismo una reducción en la amplitud (i.e. reducción de la aceleración) de 
la onda. Sin embargo esto no necesariamente es siempre así. Depende finalmente  del 
periodo fundamental del depósito de suelo, siendo un caso típico de ello por ejemplo el 
distrito de La Molina en Lima. 
 
Otro motivo que explica el gráfico del profesor Seed se debe también a que a altas 
aceleraciones los suelos experimentan grandes deformaciones y por lo tanto las ondas 
sísmicas son amortiguadas de manera importante, lo que no ocurre sobre sitios de roca, 
que pueden sin problemas servir de medio de propagación en el rango elástico de altas 
aceleraciones y deformaciones impuestas por las ondas sísmicas. En el caso de suelos 
rígidos y compactos, la amortiguación es pequeña en comparación a la amortiguación que 
se da en suelos blandos, por lo que en tales suelos este fenómeno no sería tan notorio. 
 
En el gráfico tomado del libro “Reducción de Desastres” del profesor Julio Kuroiwa 
(figura 6.12), éste ha incluido en el gráfico original presentado por el profesor Idriss unas 
mediciones que se hicieron en La Molina en 1984. Los resultados son las amplificaciones 
respecto a la roca que sufrieron 7 pequeños sismos registrados en la Universidad Nacional 
Agraria La Molina en 1984 en comparación de un sitio de roca, también en La Molina. 
Se observa que hay una correlación con el gráfico propuesto por el profesor Idriss.  
 
El hecho que el gráfico del profesor Idriss sea presentado tanto por Kuroiwa (2005) como 
por Brandes (2003)128 indica hasta hoy en cierta forma su validez y aceptación. Sin 
embargo para estructuras importantes y/o especiales siempre serán necesarios los estudios 
de sitio para determinar el “verdadero”129 Peligro Sísmico. 
 
Si vemos el espectro amplificado, los chilenos tienen para los suelos más favorables S I 
y S II un espectro parecido al peruano, con la diferencia que le dan una muy importante 
amplificación en el rango de los periodos cortos (entre 0.1 s y 0.5 s) y que es 
definitivamente donde se encuentran los periodos de muchas de sus estructuras debido a 
la gran rigidez que exigen a las mismas. También en el espectro sin amplificar llegan a 
superar las aceleraciones de la norma peruana. Este es el reflejo de los típicos espectros 
de sismos de alto contenido de frecuencias de fuente cercana como los de nuestras costas 
(peruanas y chilenas) o California. Los suelos  S III y S IV tienen espectros similares al 
caso peruano, con la diferencia que tienen también unas “mesetas” en forma de colinas 
con aceleraciones espectrales superiores que en nuestro caso pero en periodos superiores. 
En el caso del suelo S III se da entre los 0.3 s y los 0.8 s de periodo y en el caso de los 
suelos S IV ocurre entre los 0.4 s y los 1.2 s mostrando, de alguna manera, el corrimiento 
del contenido de frecuencias a frecuencias más bajas (periodos más altos) en ese tipo de 
suelos. Sin embargo a periodos superiores a 1 s, la envolvente de nuestro suelo S3 es más 
conservadora que la envolvente del suelo S III de los chilenos. Es más, para periodos a 
partir de los 2.2 s aproximadamente, el espectro de los suelos S2 peruanos es más 
conservador que el espectro de los Suelos S III de los chilenos. Y en el caso del espectro 
del suelo S IV de los chilenos es más conservador al S3 de los peruanos hasta los 3 s, en 
donde cae debajo del espectro S3 peruano, siendo menos conservador.   
 
Lo que se puede observar tanto de los espectros  chilenos y norteamericanos en 
comparación con los peruanos es que definitivamente no le dan tanta importancia a 
                                                 
128 Brandes, Horst. “Geotechnical and Foundation Aspects”. De: Chen, Wai - Fah y Scawthorn, Charles. 
“Earthquake Engineering Handbook.” CRC Press LLC. Primera Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 
2003. 
129 Se coloca entre comillas, ya que en realidad no se trata más que de una cierta aproximación. 
estructuras de bajo periodo asentadas sobre suelos blandos o poco densos, donde nuestro 
espectro, por mantener una aparente uniformidad con los espectros de suelos más rígidos, 
considera aceleraciones espectrales que muy probablemente nunca se den. Es 
precisamente en este rango de frecuencias altas (bajos periodos) el cual corresponde a los 
típicos periodos impulsivos de los tanques que estamos viendo en este trabajo. 
 
4. Comparación del comportamiento de los tanques de acero 
para diferentes combinaciones de aceleraciones sísmicas 
En este numeral presentaremos 2 tablas para distintas configuraciones de tanques en 
donde se verá si tienen problemas de volteo y por lo tanto necesitan anclajes, si 
simplemente experimentan un levantamiento pero de acuerdo a la normativa del API 650 
y en general de acuerdo a las prácticas norteamericanas no necesitan anclajes ya que se 
siguen considerando autoanclados o si son totalmente estables, es decir, no experimentan 
levantamiento alguno y son también considerados autoanclados. Esto siguiendo los 
lineamientos presentados en la tabla del numeral 8 del Capítulo V respecto a los Ratios o 
Razones de Anclaje J y sus significados, de acuerdo al API 650 y las prácticas 
norteamericanas. 
 
En la primera tabla (Tabla 1), está resumido el comportamiento de los tanques que tienen 
dimensiones típicas y que pueden encontrarse en la industria petrolera. Se analizan 
tanques que van desde pequeñas capacidades de 10,000 barriles, hasta tanques 
relativamente grandes de 100,000 barriles en intervalos de 10,000 barriles de capacidad. 
El hidrocarburo que se ha considerado en los cálculos es el Diesel 2 (gravedad específica 
de 0.86), por ser seguramente el hidrocarburo más usado en el país. 
 
Los tanques se han analizado sobre la base de una altura típica de 12.00 m de altura (5 
planchas de 2.40 m cada una), que se puede considerar como una altura típica y estándar 
dentro de la industria petrolera. De acuerdo a su comportamiento se bajará su altura (a 
9.60 m) o se  aumentará (a 14.40 m), siempre sobre la base de planchas estándar de 2.40 
m. Lo ideal es poder hacer el tanque lo más alto posible, de tal manera que pueda 
almacenar la misma cantidad de producto ahorrando espacio. No se está considerando 
una altura intermedia que se puede conseguir si la plancha del último anillo se hace de 
1.50 m de ancho, que es también un ancho comercial de plancha. Si bien como ya se ha 
dicho el API 650 prohíbe planchas de menos de 1.80 m de ancho, no es menos cierto que 
por ser el último anillo, ello es posible sin afectar la performance del tanque. Además el 
API 650 indica que es potestad del propietario no seguir la recomendación mínima de 
1.80 m. 
 
Esta tabla es aproximada ya que no se ha diseñado el tanque en cada caso, aunque si se 
han calculado las alturas máximas de llenado debido a la necesidad de la altura libre por 
oleaje. Por otro lado para el resto de los cálculos lo que se ha hecho es considerar para los 
tanques más chicos un 4% adicional sobre el peso del fluido impulsivo, 3.75% adicional 
en el caso de los tanques medianos y 3.5% adicional en el caso de los tanques más 
grandes. Con esto se obtienen pesos aproximados de las estructuras de acero de los 
tanques que contribuyen con la carga impulsiva. Asimismo el punto de aplicación de la 
carga impulsiva se ha considerado 1% más arriba que el valor que se obtiene para la masa 
del fluido impulsivo, de tal manera de considerar de alguna manera a la estructura en los 
cálculos. No olvidemos que la estructura finalmente contribuye tanto al volteo como a la 
estabilización del tanque. 
 
En esta tabla se ha buscado que los tanques sean autoanclados, si no totalmente estables 
(ratio J ≤ 0.785)  al menos sí que no necesiten anclarse a la cimentación (ratio J < 1.54)130. 
La razón de ello es que consideramos que estos tanques no deberían ser anclados a su 
base salvo en casos extremos ya que anclarlos es caro y no necesariamente es lo mejor. 
Para los cálculos se ha considerado un espesor de fondo típico de 8 mm.  
 
                                                 
130 Recordar que J es un valor que se obtiene al dividir el momento de volteo entre las fuerzas que 
contribuyen a la estabilidad del tanque y es llamado Ratio de Anclaje. Ver Capítulo V, numeral 8. 
En una segunda tabla (Tabla 2), que se presenta al final de este capítulo después de la 
discusión de los resultados de la primera tabla, se han analizado los tanques más grandes 
de la primera tabla con capacidades de 60,000 barriles hasta 100,000 barriles en donde de 
acuerdo al ratio J se  consideró alternativamente la posibilidad de hacer un anillo anular 
de un espesor mayor que el resto de las planchas de fondo, las mismas que seguirán siendo 
de 8 mm de espesor. Esto debido a que como ya se ha indicado, el borde exterior del 
tanque que contribuye con la estabilidad del tanque ante las cargas laterales sísmicas no 
supera el 3.5% del diámetro del tanque. Esto no se hace con tanques más pequeños ya 
que el API 650 indica, con justa razón, que las planchas de fondo no pueden ser de mayor 
espesor que la pared del cilindro y nosotros creemos en realidad que mejor es que sean 
de una medida (2 mm) menos.  
 
Ello debido a que si hay un levantamiento del tanque, la pared del tanque no se debe ni 
puede deformar, por ello debe de ser más rígida, mientras el fondo se deforma y cuelga 
como una membrana, tal cual se muestra en la figura 2.1 del Capítulo II. En el cálculo de 
este anillo anular se ha sido relativamente conservador, ya que el API 650 indica que el 
espesor del mismo usado en los cálculos de estabilidad debe de ser el espesor nominal 
menos el sobre espesor de corrosión considerado, que en este caso es de 2 mm. Es decir, 
si se usa una plancha anular de 10 mm de espesor, en los cálculos se utiliza 8 mm. 
Asimismo en los cálculos de los tanques con planchas de 8 mm se ha considerado en los 
cálculos este valor de 6 mm. 
 
Se compararán 4 combinaciones de aceleraciones impusivas Ai y aceleraciones 
convectivas AC. La idea de estas combinaciones y tablas son básicamente 3: 
1. Ver como las aceleraciones impulsivas y convectivas influyen en el momento de 
volteo del tanque en función a las relaciones de esbeltez D/H y según la masa de fluido 
que tiene en su interior. 
2. Ver como se comportan distintos tanques típicos que podrían estar y de hecho están 
en distintas plantas de almacenamiento y refinerías a lo largo de la costa peruana ante 
distintas combinaciones de carga. Estas combinaciones de carga van desde la más 
crítica pero poco probable hasta  la menos crítica pero más probable de que ocurra. 
No debemos olvidar de que muchos de estos tanques fueron diseñados y construidos 
cuando no se hacían los cálculos sísmicos de los mismos. Esta combinación menos 
crítica es la que consideramos con la que se deberían diseñar estos tanques en la costa 
peruana, liberándonos un poco del API 650 y un poco imitando a la norma chilena 
para instalaciones industriales NCh 2369 que, esperamos, algún día también tengamos 
algo similar en nuestro país. 
3. Asimismo poder contar con una tabla de referencia rápida que nos permita ver las 
dimensiones aproximadas y alturas de llenado que deberían tener estos tanques para 
que sean lo suficientemente estables y que no necesiten anclarse a la cimentación. 
Esto permitiría además hacer una rápida verificación de los distintos tanques que hay 
a lo largo de la costa peruana, ya que si contienen un hidrocarburo distinto al Diesel 
2, entonces simplemente por regla de 3 se pueden verificar tanques con otro 
hidrocarburo de manera aproximada. Por ejemplo un tanque conteniendo gasolina de 
gravedad específica de 0.72, los resultados de la tabla se multiplican simplemente por 
el cociente  
0.72
0.86
.  
 
Respecto a la altura libre necesaria para el oleaje, hay que indicar en ese sentido que las 
prácticas estándar de la industria en el Perú son considerar simplemente 2 alturas de 
llenado; una primera al 90% de la capacidad del tanque, y luego una segunda máxima al 
95% de la capacidad del tanque. Esto puede concordar aproximadamente para tanques de 
gran diámetro, pero no concordará para nada en el caso de tanques de menor diámetro. 
Al ser la altura necesaria para el oleaje en principio independiente del tipo de fluido, se 
puede obtener de la tabla directamente las alturas libres necesarias para cualquier 
hidrocarburo. No creemos que sea aplicable al caso de hidrocarburos muy viscosos como 
los residuales con viscosidades encima de los 200 cSt (centistoke), cuando como 
referencia la viscosidad del agua es 1 cSt y la del Diesel 2 es de aproximadamente 4 cSt. 
 
Volviendo a ver el cuadro que resumía las distintas aceleraciones obtenidas en el 
Capítulo V: 
 
API 
650 
ASCE 
7 
API 650 
aplicado 
al caso 
del Perú 
API 650 
aplicado al caso 
del Perú y 
además 
considerando 
el suelo S2 de la 
Norma E.030 
API 650 
aplicado 
al caso de 
Chile 
Aplicando 
la Norma 
Chilena 
NCh 2369 
API 650 y 
el sismo 
hipotético 
de MW=9 y 
suelo de 
acuerdo al 
ASCE 7 
API 650 y el 
sismo 
hipotético de 
MW=9 
considerando 
suelo S2 de la 
norma E.030. 
Ai  (g) 0.25 0.275 0.30 0.275 0.32 0.24 0.29 
AC  (g) 
considerando 
TL = 4 
0.077 0.097 0.105 0.097 0.042 0.083 0.099 
AC  (g) 
considerando 
TL = 8 o 12 
0.093 0.116 0.127 0.116 0.042 0.100 0.120 
 
Sobre esta base se han determinado las siguientes 4 combinaciones de aceleraciones 
impulsivas y convectivas. 
 
Combinación 1: Ai = 0.32 g y AC = 0.12 g 
Combinación 2: Ai = 0.29 g y AC = 0.12 g 
Combinación 3: Ai = 0.32 g y AC = 0.10 g 
Combinación 4: Ai = 0.29 g y AC = 0.10 g 
 
Se considera que la combinación Nº 4 debería ser la usada en la costa peruana para diseñar 
estos tanques por varios motivos. 
 Los tanques en el Perú están por lo general en plantas o complejos industriales, por lo 
tanto en sitios alejados al público. Además la legislación actual exige una serie de 
mediadas de protección al medio ambiente para evitar cualquier tipo de 
contaminación en caso de un derrame como diques o cubetos de contención 
impermeables, por lo que salvo casos excepcionales, todos pueden ser catalogados 
con el Factor de Importancia SUG = 1.0 del API 650. 
 Con un factor de importancia SUG igual a 1.0 y considerando que el tanque no debe 
de ser anclado a su cimentación, es decir usando un factor de modificación de la carga 
sísmica impulsiva RWi = 3.5 en vez de 4, el API 650 junto con la norma norteamericana 
ASCE 7 nos da una aceleración impulsiva Ai = 0.286 g. Con esta aceleración se 
diseñaría en California si se está a más de 10 km de una falla y se ha observado que 
en California, a distancias de más de 10 km de la falla, se siguen experimentando 
aceleraciones muy fuertes, mayores a la mayoría de las registradas en la costa peruana, 
aunque debemos decir que desgraciadamente nuestros datos en ese sentido son aún 
muy limitados. 
  El ASCE 7 nos da para la aceleración convectiva AC = 0.093 g bajo las mismas 
condiciones del punto anterior, es decir, SUG = 1.0 y un tanque no anclado 
mecánicamente a su cimentación y considerando TL = 8 o 12 como California, que, 
como ya lo vimos en el Capítulo V, nos da aceleraciones convectivas mayores. 
 La norma chilena NCh 2369 considera una aceleración impulsiva Ai = 0.32 g, aunque 
por otro lado una aceleración convectiva AC de apenas de 0.042 g. Sin duda por una 
serie de investigaciones que se han hecho para este trabajo y que no se han podido 
plasmar como se hubiese querido por un exceso de extensión, la costa chilena en 
general presenta mayores aceleraciones del terreno que la costa peruana. Por otro lado 
la pequeña aceleración convectiva AC de la norma chilena es fiel reflejo de sus 
espectros de diseño que se han mostrado en este capítulo y de las características de 
sus sismos que hasta cierto punto son como los nuestros. Por ello al considerar una 
aceleración impulsiva Ai = 0.29 g y al mismo tiempo considerando mayores 
aceleraciones convectivas AC, que en el caso de tanques de mayores relaciones de 
esbeltez D/H ya no es una componente despreciable como lo veremos en un momento, 
estamos siendo aún relativamente conservadores si lo comparamos con la normativa 
chilena. 
 En nuestro hipotético sismo de diseño de MW = 9.0, el cual está  conservadoramente 
considerado que ocurre a una distancia de 25 km cuando muy probablemente ni 
siquiera en el departamento de Ica el plano de ruptura llegue a estar tan cerca de algún 
lugar en la superficie, obtenemos los siguientes resultados:  
1. Considerando la norma norteamericana en cuanto a la influencia de los suelos, Ai 
= 0.24 g y AC = 0.10 g. 
2. Considerando el suelo S2 de nuestra norma que ya es más conservador, Ai = 0.29 
g y AC = 0.12 g. Este suelo S2 de la Refinería La Pampilla es un suelo típico en la 
costa peruana donde se emplazan muchas de estas plantas. 
 
Viendo la norma norteamericana y sobre todo la chilena, creemos que una aceleración 
convectiva AC de 0.12 g es excesiva y nos puede llevar en el caso de tanques con 
relaciones de esbeltez D/H > 3 a diseños demasiado conservadores ya que son 
aceleraciones que muy probablemente nunca se den para ese rango de frecuencias bajas 
(altos periodos). 
 
Finalmente no debemos olvidar un punto muy importante. Los grandes sismos ocurren 
rara vez, ya que primero se tiene que acumular la suficiente energía elástica en la zona de 
colisión de las placas tectónicas. Por ello, la probabilidad de que se produzca un gran 
sismo cuando el tanque esté realmente lleno hasta el máximo de su diseño permitido, y 
que es como se diseñan símicamente estos tanques, es muy baja. Sin embargo se deben 
de diseñar estos tanques con las medidas de seguridad correspondientes debido a la 
importancia que tienen como fuentes de energía y además por razones de protección al 
medio ambiente. 
 
Por otro lado el API 650 así como las otras normas norteamericanas como la AWWA 
D100 y el ASCE 7 indican que si el ratio de anclaje J se encuentra entre 0.785 y 1.54 
(0.785 < J  ≤ 1.54), significa que el tanque tiene un levantamiento pero sigue siendo 
autoanclado y que por lo tanto no necesita de anclajes. Sin embargo, en la Tabla 1 que 
presentamos a continuación ese rango de levantamiento se ha dividido en 3 zonas 
aproximadamente similares, indicándose mediante unas siglas junto a los valores J, a que 
sector de levantamiento pertenecen. 
1. Una primera zona que va de 0.785 hasta 1.03 inclusive y que es catalogada como de 
Levantamiento Bajo (LB). 
2. Una segunda zona que va de 1.03 hasta 1.28 inclusive y que es catalogada como de 
Levantamiento Moderado (LM). 
3. Finalmente una tercera zona que va de 1.28 hasta 1.54 inclusive y que es catalogada 
como de Levantamiento Alto (LA). 
 
Consideramos que los tanques que sufren levantamiento deberían de estar dentro de las 2 
primeras zonas por precaución, evitando de esa manera levantamientos excesivos y un 
margen de seguridad ante cargas inciertas como las cargas sísmicas. De todas maneras 
tanto el API 650, la AWWA D100 y el ASCE 7 indican lo siguiente para los tanques que 
sufren de levantamiento (ratio de anclaje J > 0.785). 
 El tanque y sus conexiones tienen que ser diseñados para poder desplazarse mínimo 
100 mm en la dirección vertical hacia arriba. 
 En caso de estar cimentado sobre un anillo de concreto y que es lo usual en el Perú, 
el tanque y sus conexiones deben ser capaces de desplazarse mínimo 13 mm en la 
dirección vertical hacia abajo. 
 El tanque y sus conexiones tienen que tener una capacidad de desplazamiento en la 
dirección radial y tangencial de mínimo 50 mm respecto a la cimentación. 
 
De todas maneras el API 650 da unas ecuaciones para calcular el levantamiento del 
tanque. Además, y esto es lo crítico, hay que verificar que durante el levantamiento que 
se produce no se genere el pandeo inelástico o la posible falla de la “pata de elefante” en 
la plancha del lado opuesto al levantamiento. Para ello el API 650 da también unas 
ecuaciones de verificación. 
 
En esta Tabla 1, los tanques que tienen ratios J < 0.785 son catalogados como Estables 
(ES), y los que tienen ratios J > 1.54 son catalogados con una (A), indicando que necesitan 
de anclajes.  
 
Asimismo, en esta tabla se indica en cada caso el porcentaje que contribuye al momento 
de volteo el componente impulsivo y el componente convectivo, los cuales están 
indicados mediante una “i” y una “c” respectivamente en cada caso junto al valor “J”. Es 
importante aclarar que por ser el cálculo del momento de volteo también hecho mediante 
el método de la “raíz cuadrada de la suma de los cuadrados”, la suma de estos 
componentes “i” y “c” es más del 100%. De todas maneras es válido para ver la 
contribución de cada componente  al volteo y así darnos cuenta que para relaciones de 
esbeltez D/H altas (> 3.5), el componente convectivo ya supera al impulsivo en 
prácticamente todas las combinaciones de carga. 
Tabla 1 
 
Respecto a los resultados podemos indicar lo siguiente: 
 Vemos en primer lugar que así se use la combinación más baja de aceleraciones 
(combinación Nº 4), hay solamente un tanque que con esa combinación es totalmente 
estable (J < 0.785), que es un tanque de 40,000 barriles. 
 Para relaciones de esbeltez D/H a partir de 3.1, el momento de volteo debido a los 
componentes convectivos es casi tan grande que el momento de volteo debido a los 
componentes impulsivos y en algunos casos ya supera a los componentes impulsivos 
(ver valores i y c junto a los valores de los ratios de anclaje J). A partir de relaciones 
D/H ≥ 3.5 son los componentes convectivos los dominantes en casi todos los tipos de 
combinación. Por ejemplo ver los valores i y c junto a los valores de los ratios de 
anclaje de los tanques de  90,000 y 100,000 barriles. En el caso del tanque de 90,000 
barriles hay todavía 2 combinaciones que aún no supera el componente convectivo al 
impulsivo y en el caso del tanque de 100,000 barriles (D/H = 3.71), en todas las 
combinaciones el componente convectivo supera al impulsivo. 
 No es solamente la relación de esbeltez D/H la determinante, sino también los 
componentes de la misma, donde el brazo de palanca que genera el volteo en los 
tanques es fundamental. Así un tanque de 10,000 barriles de relación D/H = 1.71 (al 
que se le bajó la altura del cilindro de 12.00 m a 9.60 m), presenta solamente 
levantamientos en las 4 combinaciones de carga, si bien altos (LA) de acuerdo a 
nuestra propia clasificación, pero no necesita anclarse. Mientras que un tanque de 
20,000 barriles de D/H = 1.70 que en teoría se debería comportar igual, necesita 
anclarse en las 4 combinaciones. Ello se debe a que en el caso del tanque de 20,000 
barriles el brazo de palanca que genera el volteo es mayor por tratarse de un tanque 
de mayor altura, por ende el momento de volteo es mayor.  
 Se ve, como era de esperarse, que mientras mayor la relación de esbeltez D/H para las 
mismas condiciones de altura más estable es un tanque ante las cargas laterales. Esto 
se puede observar en los tanques con altura de cilindro de 12.00 m, 
independientemente de la altura real de llenado que son diferencias marginales que 
influyen de manera mínima. 
  
  
 También como era de esperarse la combinación 1 genera los mayores momentos de 
volteo y la combinación 4 los menores. En el caso de la segunda combinación que 
genera los mayores momentos de volteo, eso depende la la relación de esbeltez. Para 
tanques esbeltos, es decir con relaciones de esbeltez D/H bajas, por ser la masa 
impulsiva mayor a la convectiva, siempre es mayor la combinación 3 (0.32 g contra 
0.10 g) antes que la combinación 2 (0.29 g contra 0.12 g). A medida que el tanque se 
vuelve más “ancho” (menos esbelto, es decir D/H mayor), la masa convectiva va 
aumentando en relación a la masa impulsiva y por lo tanto la combinación 2 pasa a 
ser mayor a la combinación 3. El punto de quiebre está alrededor de una relación D/H 
= 2.89 (tanque de 60,000 barriles), en donde ambas combinaciones tienen el mismo 
ratio de anclaje J. Para relaciones D/H mayores (tanque menos esbelto), la 
combinación 2 es mayor a la combinación 3 y para relaciones D/H menores (tanque 
más esbelto) es la combinación 3 la que genera los mayores momentos de volteo. 
 
Respecto a los puntos anteriores donde se comentan los resultados obtenidos en la tabla 
podemos indicar lo siguiente: 
Mientras mayor la relación de esbeltez D/H de un tanque, mayor es la masa convectiva 
que se acelera respecto a la masa impulsiva y que se vió en la figura 2.11 del Capítulo II 
y que volvemos a reproducir a continuación como fig. 6.13: 
 
Fig. 6.13. American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
Si bien la aceleración impulsiva es en promedio 3 veces mayor a la convectiva, y recién 
a partir de relaciones de esbeltez D/H de alrededor de 3.5 la masa convectiva representa 
el doble de la masa impulsiva para luego ir ampliando esa diferencia, no estamos 
considerando aún el otro factor clave que es el brazo de palanca que genera cada una de 
estas masas que se aceleran respecto a la base del tanque. Como lo vimos en la figura 2.14 
del Capítulo II que a continuación reproducimos nuevamente, el punto de aplicación de 
la aceleración convectiva y que genera el brazo de palanaca del momento de volteo de la 
componente convectiva, es entre 1.4 y 1.8 veces mayor al punto de aplicación de la 
aceleración impulsiva, dependiendo de la relación de esbeltez D/H. Para relaciones D/H 
bajas (es decir tanques esbeltos), la diferencia está en el orden de los 1.8 veces. Para 
tanques “anchos” o poco esbeltos (relaciones D/H altas), la diferencia puede llegar a ser 
solamente de 1.4 veces. 
 
Fig. 6.14. American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
 
Habíamos visto en el Capítulo V la ecuación que calcula el momento de volteo la cual 
era: 
Mrw = √[𝐴𝑖(WiXi + WsXs + WrXr)]2 + [𝐴𝑐(WcXc)]2 
 
Dejando de lado los componentes impulsivos debido a la estructura del tanque WsXs y 
WrXr y concentrándonos solamente en los componentes del líquido y que son los 
relevantes, la ecuación toma la forma de: 
Mrw = √[𝐴𝑖(WiXi)]2 + [𝐴𝑐(WcXc)]2 
 
Las combinaciones entre la aceleración impulsiva y convectiva que hemos analizado y 
que tienen determinadas razones entre ellas son las siguientes: 
Combinación 1:  
Ai
Ac
 = 
0.32
0.12
 = 2.7 
Combinación 2:  
Ai
Ac
 = 
0.29
0.12
 = 2.4 
Combinación 3:  
Ai
Ac
 = 
0.32
0.10
 = 3.2 
Combinación 4:  
Ai
Ac
 = 
0.29
0.10
 = 2.9 
 
Trabajando con la combinación 4 que proponemos para la costa peruana y analizando las 
operaciones que se encuentran dentro del radical en la última ecuación y antes de elevarlas 
al cuadrado, se observa lo siguiente: 
 Para relaciones de esbeltez D/H del orden de 1.4, donde la masa impulsiva que se 
acelera es aproximadamente el doble de la masa convectiva que se acelera y por otra 
parte el brazo de palanca convectivo es de alrededor de 1.7 veces el brazo de palanca 
impulsivo y siendo la aceleración impulsiva 2.9 veces mayor a la convectiva, tenemos 
la relación: 
2 ·  2.9
1.7
 = 3.4 
Es decir, para una relación de esbeltez de alrededor de 1.4 para la combinación 4 de 
las aceleraciones impulsivas y convectivas, el componente impulsivo es 
aproximadamente 3.4 veces más fuerte o relevante que el componente convectivo. Si 
usamos otra combinación, esta relación puede ser mayor o menor.  
 Para relaciones de esbeltez D/H del orden de 2.5, las contribuciones de las masas que 
se aceleran ya se han invertido. Así, la masa convectiva que se acelera es 
aproximadamente 20% mayor a la masa convectiva que se acelera y por otra parte el 
brazo de palanca convectivo es de alrededor de 1.55 veces el brazo de palanca 
impulsivo y siendo la aceleración impulsiva 2.9 veces mayor a la convectiva, lo que 
es algo fijo que no cambia, tenemos la relación: 
0.83 ·  2.9
1.55
 = 1.55 
Es decir, para una relación de esbeltez de alrededor de 2.5 para la combinación 4 de 
las aceleraciones impulsivas y convectivas, el componente impulsivo es 
aproximadamente 1.55 veces más fuerte o relevante que el componente convectivo. 
Si usamos otra combinación, esta relación puede ser mayor o menor.  
 Para relaciones de esbeltez D/H del orden de 3.5, donde la relación entre las masas 
que se aceleran se han invertido totalmente y la masa convectiva que se acelera, es 
ahora aproximadamente el doble de la masa impulsiva que se acelera y por otra parte 
el brazo de palanca convectivo es de alrededor de 1.5 veces el brazo de palanca 
impulsivo y siendo la aceleración impulsiva 2.9 veces mayor a la convectiva, tenemos 
la relación: 
0.5 ·  2.9
1.5
 = 0.97   
1
0.97
 = 1.03 
Es decir, para una relación de esbeltez de alrededor de 3.5, el componente impulsivo 
ya es menor al convectivo, sin embargo la carga convectiva es solamente 1.03 veces 
más fuerte que la carga impulsiva, a pesar de ser el doble de masa. En el primer punto, 
cuando la masa impulsiva era el doble de la convectiva, este componente era en total 
3.4 veces más fuerte que el componente convectivo. Evidentemente según la 
combinación de cargas que usemos este diferencia puede aumentar o disminuir y hasta 
ocurrir que sea nuevamente el componente impulsivo el preponderante.  
 
Como podemos ver, a medida que la relación de esbeltez D/H aumenta, la preponderancia 
o importancia de la carga impulsiva va decreciendo respecto a la carga convectiva debido 
en primer lugar a la disminución de la masa impulsiva y viceversa, debido al aumento de 
la masa convectiva, las cuales son sometidas a la aceleración sísmica. Si bien también 
hay una disminución en la diferencia entre el brazo de palanca que genera la aceleración 
convectiva respecto a la impulsiva, esta reducción es pequeña y no compensa la variación 
en las masas participantes en las cargas símicas del tanque. A partir de relaciones D/H ≥ 
3.5 aproximadamente, el momento de volteo que genera la masa impulsiva es menor al 
momento de volteo que genera la masa convectiva. Sin embargo, a pesar de haber una 
inversión de masas y mantenerse casi igual la diferencia en el brazo de palanca, lo que 
compensa que el aumento de la componente convectiva sea pequeño en relación a la 
componente impulsiva, son las menores aceleraciones que experimenta la masa 
convectiva.  
 
Esa es precisamente una de las razones de la mayor estabilidad de un tanque de menor 
esbeltez o, lo que es lo mismo, con una mayor relación de esbeltez D/H. Al ser la masa 
total del fluido única, es decir no puede aumentar ni disminuir, al invertirse las masas 
relativas que se aceleran pero mantenerse la diferencia en las aceleraciones que 
experimentan esas masas, el tanque experimenta globalmente una menor aceleración y 
por ende una menor carga lateral que lo tiende a voltear. A esto hay que añadirle que la 
diferencia en la brazo de palanca de la componente convectica respecto a la impulsiva 
también decrece. 
 
Viendo todo esto a través de unas simples relaciones de los 3 casos con D/H diferentes 
que acabamos de analizar tenemos: 
 
Caso D/H = 1.4: 
0.29 · 2 · 1 + 0.10 · 1 · 1.7 = 0.75 
 
Caso D/H = 2.5: 
0.29 · 0.83 · 1 + 0.10 · 1 · 1.55 = 0.40  
Caso D/H = 3.5: 
0.29 · 0.5 · 1 + 0.10 · 1 · 1.5 = 0.30 
 
Vemos pues que asignándole pesos a cada parte que contribuye al momento de volteo 
(peso y brazo de palanca), la suma de la contribución al volteo entre la componente 
impulsiva y convectiva suma para el tanque más esbelto (D/H = 1.4) 0.75, para el tanque 
de esbeltez intermedia (D/H = 2.5) 0.4 y para el tanque menos esbelto (D/H = 3.5) 0.30. 
Si bien esta es solamente una aproximación, nos da una idea de cómo un tanque con 
diferentes relaciones de esbeltez va experimentando una menor carga lateral. 
Si bien esto es a nivel de un simple análisis numérico, no debemos olvidar de que a medida 
que el tanque aumenta de tamaño y por ende las masas impulsivas y convectivas 
aumentan, independientemente de la relación de esbeltez D/H, el momento de volteo total 
Mrw también aumenta ya que finalmente hay mayores masas que se aceleran. Esto es 
contrarrestado por un factor fundamental, que es el diámetro del tanque y que es 
justamente el principal factor en el momento resistente que contrarresta el volteo del 
tanque.  
 
Presentamos seguidamente la segunda tabla de la que se habló al inicio del numeral 3, 
donde se analizan los tanques de 60,000, 70,000, 80,000, 90,000 y 100,000 barriles, a los 
que se les va variando el espesor del anillo anular con fines de estabilización del tanque. 
Esto se hace de acuerdo a las posibilidades de poder aumentarlo, lo que está en función 
al espesor del primer anillo del tanque, según lo visto en el numeral 8 del Capítulo V. Por 
ello el tanque de 60,000 barriles se considera con un anillo anular de hasta 10 mm de 
espesor y el tanque de 100,000 barriles se considera con un anillo anular de hasta 14 mm 
de espesor. 
 
Tabla 2 
 
De esta tabla se desprende que si se aplican estas técnicas de diseño y construcción, no 
tenemos problemas para obtener tanques más estables  de acuerdo a nuestra clasificación, 
y que por lo tanto experimentan pequeños levantamientos o ningún levantamiento en 
algunos casos. Estas técnicas, que si bien encarecen un poco la construcción del tanque, 
permiten ahorrar espacio al poder hacer tanques de mayor altura. Si bien son más esbeltos 
para una misma capacidad de almacenamiento, son lo suficientemente estables para no 
tener problema alguno de estabilidad. Los ratios de anclaje “J” que se obtienen son en la 
mayoría de los casos ratios que implican Levantamientos Moderados (LM) y 
Levantamientos Bajos (LB), de acuerdo a nuestra clasificación. Si no usamos este anillo 
anular estaríamos obligados a anclar el tanque y definitivamente esto es más barato que 
anclar un tanque, además de considerarlo más seguro. No en vano las normas 
norteamericanas recomiendan no anclar el tanque así tenga un levantamiento, mientras 
que el ratio de anclaje “J” no supere el valor de 1.54 (J > 1.54). 
 
 
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES 
1. Conclusiones 
 Si bien la relación de esbeltez D/H es un parámetro fundamental para considerar el 
predimensionamiento de un tanque de acero soldado apoyado sobre el suelo para el 
almacenamiento de hidrocarburos, este parámetro no es el único a tener en 
consideración.  Dependerá de las masas de fluido que se aceleren y la altura del 
tanque, por lo que estos parámetros son también muy importantes y que se tendrán 
que analizar en cada caso. 
 En el caso de tanques pequeños de hasta 30,000 barriles, relaciones D/H a partir de 2 
ya no generan problemas de volteo que requieran anclaje, aunque pueden generar 
levantamientos importantes que hemos clasificado en este trabajo como LA, aunque 
la norma norteamericana no los diferencia. Independientemente de tipo de 
levantamiento, ya sea LA (Levantameinto Alto), LM (Levantamiento Moderado) o 
LB (Levantamiento Bajo), las prácticas norteamericanas lo consideran un tanque lo 
suficientemente estable para no tener que anclarlo y por lo tanto lo siguen 
considerando autoanclado. 
 Para el caso de tanques más grandes, de entre 30,000 a 60,000 barriles, relaciones de 
esbeltez de más de 2.4 tampoco implican tanques que requieran anclajes. 
 Para el caso de tanques de mayor tamaño a partir de los 70,000 barriles, es necesario 
buscar relaciones de esbeltez mayores a 3 para evitar la necesidad de anclar los 
tanques. 
 En caso de querer hacer tanques más esbeltos por razones de espacio, es posible 
conferirlos de un anillo anular en el fondo hecho de planchas más anchas a las 
mínimas que por lo general se usan en estos tanques, las que le darán mayor 
estabilidad al tanque. Esto, sin embargo, es solamente posible en el caso de tanques 
de mayor capacidad a partir de mínimo los 30,000 ó 40,000 barriles. 
 Las disposiciones del API 650 respecto a tener que usar el Manual del AISC (ASD) 
de 1989 no son justificadas. En el caso de elementos críticos como columnas las 
disposiciones propias del API 650 basadas en el AISC son menos conservadoras. En 
el caso de vigas, las disposiciones actuales del AISC nos permiten hacer diseños más 
económicos y racionales sin poner en riesgo la seguridad y manteniendo márgenes de 
seguridad  adecuados. 
 
2. Recomendaciones 
 Se recomienda diseñar estos tanques en la costa peruana para una combinación de 
aceleración impulsiva aceleración convectiva de 0.29 g y 0.10 g respectivamente. Si 
se les quiere proveer de un factor de seguridad adicional en caso de que se trate de 
tanques que calificaran con un factor de importancia correspondiente al SUG II de 
acuerdo a la norma API 650, se podría usar la combinación de 0.32 g y 0.10 g. 
Solamente tanques bajo condiciones muy especiales y estrictas de seguridad deberían 
ser diseñados con esas aceleraciones impulsivas y convectivas, pudiéndose diseñar la 
gran mayoría con la combinación de 0.29 g y 0.10 g recomendada. 
 Se recomienda que al diseñar el tanque, el ratio o razón de anclaje no supere el valor 
de J ≤ 1.28 y no llegue al límite de las normas norteamericanas de J ≤ 1.54; de esa 
manera se puede catalogar al tanque con un levantamiento moderado de acuerdo a lo 
planteado en este trabajo. De todas maneras luego se tienen que hacer las 
verificaciones de que ni el tanque ni sus conexiones vayan a fallar con los 
desplazamientos esperados ni los mínimos que imponen las normas. 
 Independientemente de que el tanque presente un levantamiento moderado (LM), se 
recomienda siempre que sea posible usar un anillo anular en el fondo con las planchas 
lo más anchas posibles y ver la posibilidad de poder obtener tanques autoanclados 
totalmente estables, con una razón de anclaje J < 0.785. 
 Solamente en caso estrictamente necesario se debe de anclar los tanques de acuerdo 
a las exigencias de las normas. En ese sentido se recomienda primero usar muchos 
pernos pequeños, aunque sin excedernos en la cantidad, con un diámetro nominal 
máximo de Ø 1 1/4” ó en el peor caso de Ø 1 3/8”. Sería bueno que los pernos no 
estén más cerca que cada 60 cm o mínimo cada 50 cm y no más separados que un 
metro, a pesar que el API 650 permite una separación de máximo 3 m. Si no es posible 
obtener sillas de anclaje pequeñas, donde la plancha superior de la silla sea solamente 
un poco más grande que la separación horizontal entre las cartelas verticales, se 
recomienda mejor usar un anillo de anclaje. En el caso de obtener por cálculo pernos 
de anclaje grandes, de diámetros superiores a 1 3/8” así se pongan los pernos a 
distancias tan cercanas de cada 50 cm ya que las fuerzas de levantamiento del tanque 
son demasiado grandes, se recomienda usar también el anillo anular más grueso en el 
fondo de tal manera de reducir la fuerza de levantamiento y por ende la tensión en los 
pernos. Asimismo es muy importante considerar que la altura de la silla no supere los 
30 cm para evitar que los anclajes se crucen con la parte operativa y de 
funcionamiento del tanque. 
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APENDICE I 
CONCEPTOS SOBRE METALURGIA DEL 
ACERO 
1. Introducción 
Como el API 650 tiene una sección referida a los materiales a usar (Sección 4 “Materials”) 
y que implica tener conocimientos necesarios de metalurgia del hierro y el acero, el autor 
del presente trabajo considera pertinente desarrollar un capítulo en donde se presenten 
estos conceptos básicos, asunto que no es tratado con detenimiento en los cursos referidos 
al diseño estructural en acero dictados a los estudiantes de ingeniería civil, lo cual 
representa un vacío en la formación académica de los futuros ingenieros civiles y en su 
cultura técnica en general.  
  
Se presentan asimismo las palabras técnicas de la metalurgia en inglés que un ingeniero 
encontrará si lee las especificaciones “ASTM” respecto a cualquier acero, incluyendo la 
especificación ASTM A 36, hoy en día y desde hace muchos años la especificación del 
acero estructural más fabricado y usado en el mundo, el cual también es utilizado en la 
fabricación de tanques de acuerdo al API 650. No basta con conocer las especificaciones 
y entender las características mecánicas de un acero, asunto muy conocido hasta cierto 
punto por los ingenieros civiles, sino que es necesario tener conocimientos de metalurgia 
para poder entender y escoger un acero de acuerdo al uso que se le quiera dar y de acuerdo 
a las condiciones a las que va a estar sometida una determinada estructura.  
 
2. Conceptos Básicos Sobre Metalurgia del Acero 
La Metalurgia es la ciencia que trata sobre las propiedades y la tecnología para extraer 
metales de los yacimientos, refinarlos y prepararlos para su uso. Incluye el estudio de los 
metales, composición, estructura y  propiedades, así como su comportamiento cuando 
están expuestos a diferentes condiciones de uso. 
 
2.1. Conceptos sobre las Propiedades Mecánicas del Acero 
Los conceptos de Módulo de Elasticidad E, límite de fluencia, resistencia de fluencia o 
esfuerzo de fluencia Fy131  así como el límite de rotura, resistencia de rotura o esfuerzo 
de rotura o simplemente resistencia Fu132 son conceptos claramente conocidos que no 
necesitan de mayor presentación.  
 
La “ductilidad”, término muy usado en la ingeniería civil y en general en las distintas 
ramas de la ingeniería relacionadas con las propiedades de los materiales, consiste en la 
habilidad o capacidad que tiene el acero  de deformarse en el rango plástico o inelástico 
sin fracturarse. Otra manera de definirla es la relación entre la deformación de rotura Δu 
y la deformación al momento de la fluencia Δy (Δu/Δy) del acero durante un ensayo de 
tracción133 bajo condiciones de carga lenta y gradual, comúnmente llamada bajo cargas 
estáticas134, lo cual es muy importante remarcar. Mientras mayor es esta relación, mayor 
será la ductilidad del acero. De manera similar se define la ductilidad como la habilidad 
                                                 
131 En concreto armado las normas norteamericanas usan fy, pero para el diseño en acero estructural las 
normas norteamericanas como las ASTM y el AISC usan la F mayúscula con el subíndice y (Fy)  y es 
equivalente a σy de acuerdo a lo usado en los libros de Resistencia de Materiales, también llamada 
Mecánica de Materiales o Mecánica de los Sólidos Deformables. Las normas de la ASME por ejemplo usan 
para indicar esta característica de un acero el símbolo Sy. 
132 Nomenclatura de la ASTM o el AISC para el caso de acero estructural. La ASME usa Su. 
133 Estos ensayos  son de tracción uniaxial y los típicos diagramas de esfuerzo deformación del acero que 
aparecen en los distintos libros son según estos ensayos de tracción uniaxial. 
134 No es que sea una carga estática, pero su aplicación es lo suficientemente lenta para no inducir 
aceleraciones y por ende cargas dinámicas en la probeta de ensayo. Los ensayos estáticos son los que 
usualmente se hacen y son los que determinan las propiedades mecánicas que aparecen en las 
especificaciones de los distintos tipos de acero. Las probetas de concreto de 15 cm por 30 cm son también 
ensayados bajo condiciones “estáticas”. 
 
de un metal, en este caso el acero, de estirarse y deformarse permanentemente sin 
fracturarse o fisurarse. Las bondades, ventajas e importancia de la ductilidad no necesitan 
de mayor presentación. 
 
Un concepto de suma importancia y muy relacionada a la ductilidad que por lo general 
no se trata con la debida atención es la denominada tenacidad, la cual no es una propiedad 
tan sencilla de definir e incluye varias acepciones estrechamente ligadas entre sí. Si bien 
la tenacidad es más determinante para climas más fríos que el nuestro, en las alturas de 
la sierra esto sí puede ocurrir, sobre todo en las altas zonas mineras donde hay una gran 
construcción en acero. Aún así es un concepto de suma importancia tanto para el diseño 
como para la construcción en acero, así sea a temperaturas más templadas como la costa 
peruana. 
 
La tenacidad es una propiedad de los aceros al carbono y los aceros de  aleación, tanto 
los normales como los de alta resistencia, donde en este último caso requieren de un 
tratamiento térmico135. En general, los aceros de mayor resistencia que el famoso y 
conocido acero estructural ASTM A 36 tienen problemas de tenacidad y ductilidad si es 
que no se les da un tratamiento térmico, exigiendo que el ingeniero diseñador sea más 
diligente y tenga una preocupación especial sobre el comportamiento del material con el 
cual está trabajando. Debemos considerar que aunque se utilice acero A 36, se tienen que 
tomar precauciones hoy en día, ya que la especificación ASTM A 36 indica un Fy mínimo 
de 36 ksi (2,530 kg/cm2 o 248MPa) pero no un límite superior, por lo que ya hace varios 
años las fundiciones que producen aceros A 36 han llegado a tener un Fy de 50 ksi (3,500 
kg/cm2 o 350 MPa para fines prácticos), lo cual puede ser problemático desde el punto de 
vista del diseño como de la construcción y montaje, ya sea mediante pernos o soldadura. 
                                                 
135 El tratamiento térmico es un proceso mediante el cual se calienta un acero a una determinada 
temperatura (por lo general entre los 500ºC a 600ºC), se mantiene a esa temperatura un determinado 
tiempo y luego se enfría nuevamente. La velocidad del calentamiento y enfriamiento es controlada. A 
través de este tratamiento térmico se cambian las propiedades mecánicas del acero como son su 
ductilidad, tenacidad, límite de fluencia y resistencia. 
En general en los últimos 20 años el Fy promedio del A 36 ha crecido aproximadamente 
15% (es decir a más de 41 ksi o 2,880 kg/cm2).136  
 
El término tenacidad es usado de manera un poco equivocada y así se pudo constatar al 
estudiar distinta literatura técnica, donde en general la definen como la capacidad de 
absorber gran cantidad de energía de deformación y continuar resistiendo grandes cargas 
o, dicho de otro modo, es la capacidad de absorber grandes cantidades de energía de  
deformación sin fracturarse. Es decir, esta definición es idéntica a la de ductilidad, lo cual 
es correcto.  
 
Pero la medida de la ductilidad de un tipo de acero o en general de un metal es medida 
bajo condiciones de cargas aplicadas en forma gradual y lentamente, es decir cargas 
prácticamente estáticas. En cambio la tenacidad está relacionada con ensayos de carga 
aplicada rápidamente. La acepción más importante y fundamental de la tenacidad y que 
la diferencia de la ductilidad, es que la tenacidad es la capacidad de resistir el “golpe” o 
“shock” de una carga rápidamente aplicada, por lo que la tenacidad es una propiedad 
fundamental para el caso de estructuras de acero sometidas a cargas dinámicas, que 
incluye lógicamente las cargas debidas a un sismo, además de cargas vibratorias y de 
impacto o típicas cargas aplicadas en forma de un pulso.  
 
Y ya que hablamos sobre la energía de absorción es importante mencionar el Módulo 
Resiliente o Resiliencia, que es la energía de deformación por unidad de volumen 
absorbida por un cuerpo hasta el límite elástico bajo condiciones de esfuerzo uniaxial 
estático. La tenacidad si bien también es la absorción de energía de deformación, esta 
deformación se genera por la aplicación de una carga de impacto y llevando el cuerpo 
hasta la rotura.  
                                                 
136 Tamboli, Akbar.“Handbook of Structural Steel Connection Design and Details.” The McGraw – Hill 
Companies, Inc. Segunda Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2010. 
 Así definida, la tenacidad es el resultado de una combinación del límite de fluencia, la 
resistencia a la rotura y la ductilidad. Por ello cuando se evalúa la tenacidad de un metal, 
la velocidad con la que una carga es aumentada y la velocidad con la que la carga es 
aplicada son muy importantes. Así que lo determinante es la velocidad con la que la 
energía puede ser absorbida y distribuida a través de todo el volumen del metal. Y esto 
nos lleva a una observación sumamente interesante, y es que hay metales que son dúctiles 
pero que bajo una carga aplicada rápidamente fallan a una carga muchísimo menor que 
si la carga fuese aplicada gradual y lentamente como en los típicos ensayos “estáticos”, 
es decir, fallan en absorber la energía lo suficientemente rápido y por ello se fracturan 
muy rápidamente. No hay que confundir esto con otro ensayo dinámico que determina la 
Resistencia a la Fatiga. Haciendo un paréntesis, podemos decir lo siguiente respecto a la 
Resistencia o Límite de Fatiga.  
 
Todos los metales fallan a una carga menor que la carga aplicada “estáticamente” si es 
que esa carga está en constante cambio de sentido de aplicación la cual somete al elemento 
estructural en un momento a tensión y en otro momento a compresión. La Resistencia a 
la Fatiga es la capacidad de resistir la fractura cuando los esfuerzos son alternados y 
variables a través de un ciclo o dicho de otra manera, es la resistencia de un metal o de 
cualquier otro material a una carga cíclica alternante. Los ensayos de resistencia a la fatiga 
tratan de determinar cuál es la carga máxima que puede soportar un material bajo cargas 
alternantes sin fracturarse y esta carga es llamada Límite de Fatiga. Cualquier carga o 
esfuerzo por encima de ese límite va a causar una fractura que va a llevar a la falla por 
fatiga. Los ensayos se realizan sobre una base de 10’000,000 de ciclos. Se considera que 
si un metal resiste a un determinado esfuerzo esa cantidad de inversiones de esfuerzo, 
continuará haciéndolo de manera indefinida. Para el acero, el límite de fatiga varía entre 
el 40% al 60% de su resistencia a la rotura bajo condiciones de tensión estática Fu.  
 
Siguiendo con la tenacidad la misma tiene una relación muy importante con la 
denominada Tenacidad de Muesca, Orificio o Ranura (“Notch Toughness”) y se debe al 
llamado Efecto de Muesca, Orificio o Ranura y son puntos donde se producen 
concentraciones y aumentos de esfuerzos (“Stress Raisers” SR por sus siglas en inglés). 
A continuación un gráfico donde se muestran casos de estos SR: 
 
 
Fig. A1.1. Jefferson, T. B. y Woods, Gorham. “Metals and How to Weld Them”. The 
James F. Lincoln Arc Welding Foundation. Segunda Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 1961. 
 
En toda estructura de acero existen puntos de concentración de esfuerzos debido a razones 
de montaje (pernos), porque la estructura así lo requiere como por ejemplo esquinas 
entrantes o en recipientes de proceso los cuales tienen muchas aberturas y esto puede 
llevar a una falla frágil del acero si no tiene suficiente tenacidad de muesca u orificio, 
especialmente bajo cargas de impacto o cargas dinámicas.137 Esta característica también 
es importante en las zonas de cambio brusco de rigidez (también un caso típico de 
concentración de esfuerzos), como son zonas de cambio de sección, que dependiendo de 
la manera con la que se haga puede traer mayores o menores concentraciones de esfuerzo. 
Hay aceros, especialmente los de alta aleación, que son muy sensibles a este efecto de 
muesca, mientras que otros aceros tienen un alto grado de tenacidad de muesca, es decir, 
su tenacidad general no se ve afectada por la presencia de muescas o condiciones 
similares. 
                                                 
137 La ductilidad es la que bajo cargas lentas y graduales proporciona ese margen de seguridad en puntos 
de concentración de esfuerzos redistribuyendo los esfuerzos pico que se puedan presentar y que son 
difíciles de calcular y predecir. 
 
 
Porosidad en metal = 
Marcas en superficie 
Dureza bajo el cordón 
de soldadura = SR 
Por último la tenacidad también está relacionada con otro fenómeno muy importante que 
se da en el acero y está de alguna manera relacionado con la tenacidad de muesca. Se trata 
de la tenacidad a la fractura. Esta se refiere a la capacidad de un metal o específicamente 
un acero de resistir la expansión de alguna fisura. Rolfe (1977)138 define la tenacidad 
como “la resistencia a la propagación inestable de una fractura en presencia de algún 
tipo de discontinuidad.” Dicho de otra manera y combinando las 2 definiciones dadas, 
tenacidad a la fractura y tenacidad de muesca, la tenacidad es la medida de la resistencia 
de un metal para el inicio y propagación de una fisura en la base de una muesca estándar. 
Hay que tener presente que orificios o muescas pueden generar pequeñas microfisuras en 
el acero las cuales se pueden propagar al ser sometidas esas zonas a algún tipo de esfuerzo 
y es acá donde la tenacidad a la fractura de un acero es determinante en la propagación 
o no de esa microfisura, que puede llegar a ser muy peligrosa. 
 
El ensayo mediante el cual se mide la tenacidad de un acero o metal en general son 
ensayos de impacto donde se mide la capacidad del metal de soportar un golpe certero a 
alta velocidad. Todo tipo de ensayos de impacto se hace con especímenes a los que se les 
ha hecho una muesca o ranura. El ensayo más popular para medir la tenacidad de un 
material como el acero de acuerdo a la temperatura a la que se encuentra es el llamado 
Ensayo de Impacto de Charpy, Ensayo de Muesca en V de Charpy o Ensayo de Charpy 
de Resistencia de Impacto de Muesca139. El otro ensayo muy usado y similar al de Charpy 
es el Ensayo de Izod140. 
                                                 
138 Rolfe, S. “Fracture and Fatigue Control in Steel Structures,” Engineering Journal, AISC, 14, 1, 2-15. 
Estados Unidos de Norteamérica. Primer Trimestre de 1977. De Salmon, Charles, Johnson, John y Malhas, 
Faris. “Steel Structures. Design and Behavior”. Pearson Education Inc. Quinta Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2009. 
139 Desarrollado en 1905 por el científico francés Georges Charpy (1865 – 1945). 
140 Desarrollado en 1903 por el ingeniero inglés Edwin Izod (1876 – 1946). 
 
 Fig. A1.2. The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. “The Procedure Handbook 
of Arc Welding”. The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. Decimocuarta 
Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2000. 
 
Se trata de un ensayo cuantitativo de la energía que se necesita para fracturar un material, 
en este caso el acero. Como se ve, en ambos ensayos se deja caer un péndulo pesado desde 
una determinada altura, por lo que al tener el peso del péndulo y la altura de caída, 
podemos medir la energía de impacto en lb – pie ó kg – m ó J (Joule), cuyas unidades son 
el N – m.  Vemos que las unidades están expresadas en unidades de trabajo (fuerza x 
distancia) y el trabajo es finalmente la clásica definición de la energía en la Mecánica. La 
distancia que continúa oscilando el péndulo después de quebrar al espécimen nos indica 
que cantidad de la energía total del péndulo ha sido utilizada en romperlo. Mientras mayor 
es la tenacidad de un acero, menor será la distancia recorrida por el péndulo después de 
romper al espécimen de prueba. Dependiendo de la estructura, su función, importancia, 
peligro en caso falle, entre otras variables, se le exige al acero distintas capacidades de 
absorción de energía de impacto para una determinada temperatura ambiental. 
 
La tenacidad, al igual que el módulo de elasticidad E, la resistencia última Fu y el límite 
de fluencia Fy están influenciados por la temperatura ambiental o de trabajo de la 
estructura de acero. Es importante aclarar que al hablar de estructura de acero puede ser 
cualquier tipo de estructura sometida a fuerzas externas, que generan deformaciones y 
esfuerzos  en el material, como pueden ser recipientes de procesos o almacenamiento, ya 
sean a presión o no, verticales, horizontales, a nivel del suelo o en altura, etc. También 
pueden ser, entre otras, torres de enfriamiento, chimeneas, sistemas de tuberías de acero 
(“piping”), además de los tanques que son tema de este trabajo así como las típicas 
estructuras metálicas que se analizan en los  cursos de diseño estructural en acero de la 
carrera de ingeniería civil, como edificios de acero con fines comerciales o industriales 
(en el Perú no se usa aún este tipo de estructura con fines de vivienda u oficinas, pero son 
muy utilizadas en los EE.UU., Japón y otros países), galpones u otros sistemas de techado 
liviano para medianas y grandes luces.  
 
Se puede decir de manera general que mientras más baja es la temperatura, mayor es el 
E, el Fu y el Fy, pero menor la tenacidad. A medida que la temperatura aumenta, el E, el 
Fu y el Fy decrecen, aumentando la tenacidad, aunque este último dentro de ciertos límites. 
En general la tenacidad es a temperaturas altas y bajas relativamente uniforme como se 
muestra en las siguientes figuras A1.3 y A1.4. Sin embargo entre estas 2 zonas 
relativamente planas, la tenacidad decrece a medida que decrece la temperatura y la 
mayoría de los metales tienen esta curva de transición de comportamiento  dúctil a 
comportamiento frágil llamada Curva de Transición de Tenacidad y que muestra la 
relación entre la temperatura y la tenacidad y que se muestra en las siguientes figuras. 
 
Fig. A1.3. American Welding Society. “Welding Handbook. Volume 1. Welding 
Science and Technology.” American Welding Society. Novena Edición. Estados Unidos 
de Norteamérica. 2001. 
 Fig. A1.4. Salmon, Charles, Johnson, John y Malhas, Faris. “Steel Structures. Design 
and Behavior”. Pearson Education Inc. Quinta Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2009. 
 
Las propiedades mecánicas E, Fu y Fy permanecen prácticamente inalteradas en los rangos 
de temperatura de trabajo de la mayoría de estructuras de diverso tipo (de -50ºC a +50ºC), 
salvo estructuras de uso industrial o de proceso como recipientes en general que trabajan 
muchas veces a temperaturas fuera de ese rango y a temperaturas extremas. Sin embargo 
la tenacidad sí se ve afectada cuando nos movemos en ese típico rango de -50ºC a +50ºC. 
Como dato adicional, se puede decir que de acuerdo a ensayos realizados en distintos 
tipos de acero, el Fy y el Fu aumentan en aproximadamente 60 ksi (4,200 kg/cm
2) cuando 
la temperatura baja de 21ºC a -196ºC. Si la temperatura se eleva a aproximadamente a 
520ºC, el Fu y el E decrecen a la mitad. Según la estructura y la norma bajo la cual la 
estemos diseñando, se dan los valores límite y los factores de seguridad de diseño de 
acuerdo a la temperatura de trabajo esperada.  
 
A continuación presentamos 3 gráficos donde se puede observar el comportamiento de 
las 3 variables E, Fy y Fu con el cambio de temperatura. Estos gráficos se pueden 
considerar como patrones típicos de los distintos tipos de acero, ya que evidentemente 
cada acero por su diferente química y microestructura tiene un comportamiento particular. 
  
Fig. A1.5. Salmon, Charles, Johnson, John y Malhas, Faris. “Steel Structures. Design 
and Behavior”. Pearson Education Inc. Quinta Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2009. 
 
 
c) Efecto típico de la temperatura en el Módulo de Elasticidad 
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Vemos que hasta aproximadamente los 370ºC (700ºF)141 se puede considerar que el 
cambio en las propiedades del acero son despreciables en cuanto al Fy, Fu y el E, aunque 
a partir de alrededor de los 90ºC (200ºF) la curva esfuerzo – deformación comienza a salir 
de su rango elástico.142 La caída más pronunciada en la fluencia, la resistencia y el módulo 
de elasticidad se da entre los 430º a 540ºC (800º a 1000ºF). Asimismo se observa en el 
gráfico b) respecto a la caída en la resistencia con el aumento de la temperatura un 
aumento de la resistencia en el rango de los 150º a 370ºC (300º a 700ºF). Esto la literatura 
técnica norteamericana llama “strain aging” y puede ser traducido como “maduración o 
envejecimiento por deformación”143, y ocurre en aceros de concentraciones relativamente 
bajas de carbono; el acero A 36, que pertenece a la parte superior de los aceros de bajo 
carbono ya experimenta este fenómeno. El “strain aging” si bien aumenta la resistencia y 
hasta cierto punto equilibra la caída del límite de fluencia, reduce la ductilidad de un 
acero. 
 
Un aspecto importante que no se aprecia en los gráficos es que a partir de temperaturas 
en el rango de 260ºC a 320ºC, el acero comienza a exhibir una gran deformación debido 
al flujo plástico (“creep”) ante cargas sostenidas. 
 
Dependiendo del tipo de acero, tipo de estructura y su función, temperatura de trabajo (ya 
sea ambiental o propia de la función de la estructura como, por ejemplo, tanques esféricos 
criogénicos, es decir, que trabajan a bajas temperaturas); los tipos de cargas a las que va 
a estar sometida la estructura (si son cíclicas o no, su magnitud, etc.), se deberá tener en 
cuenta la tenacidad, que es un aspecto que se debe de tener muy en cuenta a partir de 
                                                 
141 Las equivalencias no son exactas, la idea es tener un aproximado fácil de recordar y ver en la gráfica. 
142 No está mostrado en los gráficos, es algo que se encontró en la referencia de: Salmon, Charles, Johnson, 
John y Malhas, Faris. “Steel Structures. Design and Behavior”. Pearson Education Inc. Quinta Edición. 
Estados Unidos de Norteamérica. 2009. 
143 No hay que confundir esto con el fenómeno de “endurecimiento por deformación” y también llamado 
“strain aging” por la literatura técnica norteamericana pero debido a deformaciones en frío en el rango 
inelástico y que también lleva a un aumento en el límite de fluencia y en la resistencia pero lleva a una 
disminución en la ductilidad. 
alrededor de los -5ºC aproximadamente en los típicos aceros al carbono y los que son de 
baja aleación. Sin embargo esto va a depender de lo indicado líneas arriba, así como bajo 
que norma se está diseñando una determinada estructura.  
 
Por ejemplo en el caso de una temperatura ambiental de 0ºC, no será lo mismo diseñar 
una estructura de acero cuya falla no reviste mayor importancia como el techado sobre 
un granero a una que va a albergar a personas, por lo que la tenacidad mínima y el factor 
de seguridad va a ser más exigente en el último caso que en el primero. Asimismo una 
estructura que pueda sufrir algún sismo severo durante su vida útil, el acero con el que se 
construya o fabrique tendrá que tener una mayor tenacidad comparada con la misma 
estructura pero en una zona libre de sismos y con vientos moderados.  
 
De otro lado, en el caso de un recipiente que contenga líquidos inocuos este tendrá 
menores exigencias que un recipiente que albergue líquidos tóxicos respecto a la 
tenacidad del acero con el que será fabricado. Así por ejemplo, una tenacidad de 15 lb – 
pie es considerada adecuada para un acero ASTM A 283144 a temperatura ambiente de 
20ºC, pero una capacidad así de absorción de energía de impacto es extremadamente bajo 
para un acero ASTM A 387145, el cual es un acero utilizado para la fabricación de 
recipientes a presión. Por ello es que se especifican los requerimientos de tenacidad a 
diferentes temperaturas para diferentes aceros según el uso que se les vaya a dar. 
 
Hay otra propiedad mecánica que es muy importante que no se toca en los cursos de 
ingeniería civil, que es la dureza de un metal o en este caso de un acero. No hay que 
confundir esto con la rigidez, que está en relación directa con el módulo de elasticidad E 
y que es básicamente el mismo con pequeñas diferencias para todos los tipos de acero 
independientemente de su resistencia, salvo los aceros inoxidables, que tienen un módulo 
E un poco menor. La dureza depende de quién la interprete. Para el ingeniero metalúrgico 
                                                 
144 ASTM A 283 “Standard Specification for Low and Intermediate Tensile Strength Carbon Steel Plates”. 
145 ASTM A 387 “Standard Specification for Pressure Vessel Plates, Alloy Steel, Chromium-Molybdenum”. 
es la capacidad de un metal de resistir la penetración o hendidura. Para el mineralogista 
es la capacidad de un material de resistir la abrasión y los rasguños. Para un operario de 
la industria metalmecánica es un indicativo de la facilidad para el mecanizado o  
trabajabilidad. Generalmente la dureza está directamente relacionada con la resistencia a 
la rotura Fu, a mayor dureza de un acero, mayor su resistencia a la rotura, mayor 
resistencia a la abrasión, pero menor su ductilidad y menor su tenacidad, aunque aceros 
con un correcto tratamiento térmico mejoran la tenacidad y la ductilidad. Los ensayos de 
dureza son mucho más económicos y prácticos que los de rotura y no son destructivos, 
llamados por ello Ensayos No Destructivos. 
 
Normalmente se practican 2 ensayos muy populares. El ensayo de Brinell146 y el de 
Rockwell. En ambos casos se usa un penetrómetro ya sea con una esfera muy dura (acero 
aleado con tungsteno por ejemplo) en el primer caso o un cono de diamante en el segundo 
caso, aunque hay distintos ensayos Rockwell que a veces utilizan también una esfera, 
dependiendo del material a ensayar. El penetrómetro es aplicado al material a ensayar 
bajo una carga estandarizada, es seguidamente removido y la hendidura medida. En el 
ensayo de Brinell se presiona mediante un aparato una esfera de acero de 10 mm de 
diámetro sobre la superficie de un metal con una carga de 3,000 kg. El diámetro de la 
impresión es medido y la lectura es convertida a un Número de Dureza de Brinell 
comúnmente llamado BHN o Bhn (Brinell Hardness Number) por sus siglas en inglés. 
Un acero suave tiene un BHN de alrededor de 100 mientras un acero de gran dureza tiene 
un BHN de alrededor de 650. En el caso del ensayo de Rockwell el cono de diamante 
carga al material a ensayar con 150 kg. La medida que se obtiene es la llamada Dureza 
Rockwell C cuyas siglas son Rc. Un acero suave tiene un valor Rc de alrededor de 2.0 
mientras un acero de gran dureza tiene un valor Rc de alrededor de 60. Hay que indicar 
que esta dureza Rc de 2.0 equivale a una BHN de 161; cuando se requiere obtener la 
dureza de un metal o acero más blando o para piezas muy delgadas, se reemplaza el cono 
por una esfera de acero de 1/16” (1.6 mm) de diámetro, la carga patrón es de 100 kg y la 
medida que se obtiene es la llamada Dureza Rockwell B, y así hay otras escalas de la 
dureza Rockwell en que se varía el penetrómetro y la carga aplicada, por lo que hoy en 
                                                 
146 Propuesto originalmente en 1900 por el ingeniero sueco Johan Brinnel (1849 – 1925). 
día existen durezas Rockwell A, B, C, D, E, F, G, K entre las principales. Por ejemplo un 
acero ASTM A 36 tiene una Dureza Brinell BHN que varía entre 115 a 161, dependiendo 
del límite de rotura Fu (recordemos que la especificación ASTM A 36 da un valor para Fu 
entre 58 ksi y 80 ksi). Esta BHN equivale a una Dureza Rockwell B de aproximadamente 
entre 67.2 a 83.6.147 Vemos que el famoso A 36 tiene una dureza Rockwell B usada para 
aceros más suaves, y es que los aceros de bajo carbono como los aceros dulces y que son 
los más usados en construcción son aceros relativamente suaves si es que los comparamos 
con aceros de alta resistencia usados en maquinarias que pueden llegar a tener resistencias 
a la rotura por encima de los 300 ksi (21,000 kg/cm2). Otras escalas de dureza usadas son 
la Dureza Vickers a través del Número de Dureza Vickers (Vickers Hardness Number) 
cuyo valor numérico es equivalente a la BHN y la Dureza Knoop (Knoop Hardness). 
 
Para terminar queremos hacer una pequeña acotación sobre el módulo de elasticidad E. 
El E del acero es de alrededor de 30,000 ksi (2’109,000 kg/cm2) de acuerdo a la 
bibliografía norteamericana como Blodgett (1966), Jefferson y Woods (1961) y The 
James F. Lincoln Arc Welding Foundation (2000). Otra referencia como Antaki (2003) 
al igual que Young y Budynas (2002) dan un valor de 29,500 ksi (2’075,000 kg/cm2) para 
aceros al carbono. Para algunos aceros de aleación Antaki (2003) llega a dar valores que 
superan los 30,000 ksi148. Sin embargo las normas norteamericanas toman 
conservadoramente el E como 29,000 ksi, de acuerdo a la recomendación del AISI 
(“American Iron and Steel Institute”), que traducido a kg/cm2 representa 2’039,478 
kg/cm2, que en el Perú tomamos, para fines prácticos, como 2’000,000 kg/cm2. Sin 
embargo, las normas DIN alemanas toman el E del acero como 2’100,000 kg/cm2, que 
                                                 
147 Estos datos son referenciales debido a que se han obtenido de  unas tablas de Jefferson y Woods (1961)  
para aceros SAE 1015, SAE 1025 (muy similar al A 36 con Fu = 67 ksi) y SAE 1035 y  usando interpolación 
lineal se han hallado estos valores aproximados. Seguidamente, de unas tablas de The James F. Lincoln 
Arc Welding Foundation (2000),  y usando también interpolación lineal, se ha hallado la Dureza Rockwell 
B. La especificación ASTM A 36 no da valores de la BHN ni de ninguna medida de dureza. 
148 El único acero que tiene un módulo de elasticidad menor es el acero inoxidable, el cual tiene de acuerdo 
a Antaki (2003) un módulo de 28,300 ksi (1’990,000 kg/cm2) y de acuerdo a Young y Budynas (2002) un 
módulo de 28,000 ksi (1’970,000 kg/cm2). Por otro lado el coeficiente de dilatación térmica del acero 
inoxidable es aproximadamente 1.5 veces mayor que el resto de los aceros. 
representan 29,860 ksi. Es decir, el DIN es 3% mayor a la norma americana y 5% mayor 
a lo que usualmente se toma en el Perú, siendo este último caso 2% menor a lo que toma 
la norma norteamericana. Si bien variaciones dentro del orden del 5% son perfectamente 
válidas en ingeniería, no debemos olvidar estos detalles cuando nos preocupamos de 
querer afinar o precisar nuestros cálculos, o sentir que estamos muy al límite, ya que se 
trata de cuestiones aproximadas. 
 
3. Prácticas en la Fabricación de Acero 
Los aceros con los que nos encontramos por lo general en la vida profesional diaria y que 
incluyen los que se usan en la fabricación de tanques, son vaciados o fundidos en hebras 
o en lingotes, los que pueden ser laminados en caliente en forma de planchas o perfiles a 
tamaños adecuados para luego seguir siendo procesados. En la mayoría de los procesos 
de fabricación de acero, la reacción química principal es la combinación de carbono y 
oxígeno, los cuales forman un gas. Si el oxígeno para esta reacción no es removido, el 
producto gaseoso irá evolucionando durante la solidificación del lingote. Esta 
solidificación va progresivamente del borde externo hacia el centro, de tal manera que la 
concentración de ciertos elementos  se incrementan en la parte líquida del lingote. El 
producto resultante es conocido como “Rimmed Steel” o “Acero Bordeado” si se hace 
una traducción directa y llamado en la jerga técnica castellana “Acero Efervecente”. Este 
acero tiene marcadas características diferentes a través de la sección y de la parte superior 
a la inferior del lingote. Este “Rimmed Steel” es obviamente el de menor calidad en la 
industria del acero y es expresamente prohibido por el API 650. 
 
El control de la evolución de la cantidad de gas y finalmente del oxígeno durante el 
proceso de solidificación, es consumado con la adición de un agente desoxidante, siendo 
el Silicio el más usado.  Por lo general el Silicio es añadido dentro de los hornos donde 
se está fabricando el acero para reducir el contenido de oxígeno en el metal líquido y parar 
la oxidación del carbono. Si prácticamente no evoluciona ningún gas, lo cual ocurre 
porque el oxígeno es reducido a un nivel de contenido tal que la reacción entre carbono y 
oxígeno no se lleva a cabo durante el proceso de solidificación, el resultado es un acero 
llamado “Killed Steel” o “Acero Calmado”. El “Killed Steel” se caracteriza  por una 
composición química y propiedades más uniformes que otros tipos de acero. 
 
Si bien el “Killed Steel” es un artículo de calidad, el resultado final no es tanto 
caracterizado por el nombre sino por el análisis químico. Hay otros agentes desoxidantes 
que se usan, pero en general un contenido de al menos 0.10% de Silicio en un “Heat 
Analysis” o “Análisis en Caliente” indica que el acero esta totalmente “Killed” o 
“Calmado”. Hay que indicar que el “Heat Analysis” o “Análisis en Caliente” es un 
análisis hecho al acero líquido al momento de ser vaciado del cucharón que contiene el 
acero líquido en una fundición para formar los lingotes y el cual da valores distintos a los 
encontrados con análisis hechos a los perfiles, varillas o planchas de acero que se 
encuentran a temperatura  ambiente. Las especificaciones ASTM dan por lo general los 
contenidos o el rango de contenido de los distintos elementos químicos en el acero sobre 
la base de un “Heat Analysis” (que lo indican además expresamente) y dan, en ciertos 
casos, cuales deberían ser esos valores si se realiza un ensayo a un perfil o plancha o 
cualquier elemento estructural a temperatura ambiente. Esto es importante tenerlo en 
cuenta ya que cualquier persona, natural o jurídica, tiene el derecho de hacer un análisis 
al producto que está comprando, sin embargo es más práctico solicitar un Certificado de 
Calidad al fabricante, el cual por lo general se realiza sobre la base de un “Heat Analysis”. 
 
Por último tenemos el acero “Semikilled”  o “Semicalmado” el cual  designa un tipo de 
acero entre los 2 antes mencionados, al cual se le ha añadido un monto menor de 
desoxidante. La evolución del gas es suficientemente reducida para evitar la acción de 
bordeado pero no es suficientemente reducida como para obtener el mismo grado de 
uniformidad como el obtenido con el acero “Killed”. Este desprendimiento controlado 
del gas durante la solidificación tiende a compensar la contracción, dando como resultado 
una producción mayor de material utilizable del lingote. A nivel práctico, se puede 
afirmar que planchas y perfiles originados de lingotes siempre son fabricados como acero 
“Semikilled” a menos que un contenido mínimo de Silicio de 0.10% sea especificado en 
un análisis en caliente, entonces ya se consideran como “Killed”.  
 
3.1. El Laminado en Caliente – LAC  
En el punto anterior se mencionó sobre el laminado en caliente de los lingotes, que 
consiste en dar la forma que uno quiere al lingote caliente, al pasarlo a través de un sistema 
de rolas. Esto permite  que el fabricante de la forma que quiere al lingote. Este proceso 
muy utilizado (salvo planchas muy delgadas que son laminadas en frío, lo que se llama 
LAF),  produce un refinamiento del tamaño de los granos149, a pesar que la temperatura 
en la que se lleva a cabo este proceso los granos aumentan de tamaño. Además el LAC 
da un alineamiento preferencial tanto de los granos como de la estructura cristalina del 
acero en la dirección del laminado, dándole características anisotrópicas al acero, 
obteniéndose mejores características mecánicas en el sentido del laminado, y peores en 
el sentido transversal del laminado. Es por ello que por ejemplo la resistencia del acero 
es mayor en el sentido del laminado que en el sentido transversal del laminado y esta 
característica se acentúa en elementos de menor espesor, es decir, sometidos a un mayor 
proceso de laminación. 
 
 
 
 
 
 
                                                 
149 El grano es el término que usa la jerga de los ingenieros metalúrgicos para referirse a la estructura 
cristalina del metal solidificado. Dentro de estos granos hay una infinidad de cristales formados por 
átomos de hierro, carbono y otros elementos de aleación. 
 Fig. A1.6. Salmon, Charles, Johnson, John y Malhas, Faris. “Steel Structures. Design 
and Behavior”. Pearson Education Inc. Quinta Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2009. 
 
 
Fig. A1.7. Zapata, Luis. “Diseño Estructural en Acero”. Luis F. Zapata Baglietto 
Ingeniería Estructural S.R.L. Segunda Edición. Perú. 1997. 
 
Vemos en la figura A1.7 que para un mismo tipo de acero (misma química) al ser 
laminado un lingote a través de unas rolas a 1/4” (6 mm) se obtiene una resistencia de 71 
ksi, mientras ese mismo acero laminado a 1” (25 mm) se obtiene una resistencia de 64 
ksi. 
 
Asimismo en la siguiente figura  se ve una plancha de 2” (50 mm) de espesor a la que de 
un cuadrante de 7” x 7” (175 mm x 175 mm) se extraen especímenes según se muestra 
para someterlos a las pruebas de tensión uniaxial “estáticas” típicas. Las propiedades y 
características de “direccionalidad” del laminado son más notorias en planchas anchas 
que en más delgadas. No se debe de confundir con el caso anterior de la figura A1.7 en 
 
 
Dirección 
transversal 
Dirección de laminado 
Dirección  a través del espesor 
donde se compara para un mismo tipo de acero el aumento de la resistencia en la misma 
dirección por un mayor laminado. 
 
Fig. A1.8. The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. “The Procedure Handbook 
of Arc Welding”. The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. Decimocuarta 
Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2000. 
 
Los resultados de las pruebas hechas a los 3 especímenes de la figura A1.8 son los 
siguientes: 
Espécimen 
Resistencia a la 
Rotura (ksi) 
Límite de 
Fluencia 
Porcentaje de 
Elongación 
Porcentaje de 
Reducción de 
Área 
Transversal 
A 
(Transversal) 
45.6 No presenta 6.0 12.2 
B 
(Lateral) 
65.7 y 68.6 45.3 y 47.2 21.0 y 24.5 46.7 y 46.8 
C 
(Longitudinal) 
64.3 y 67.5 46.9 y 47.5 24.5 y 20.0 53.1 y 53.4 
 
Fuente: The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. “The Procedure Handbook of 
Arc Welding”. The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. Decimocuarta Edición. 
Estados Unidos de Norteamérica. 2000.  
 
Vemos pues que las propiedades longitudinales y laterales son considerablemente 
mejores que las propiedades transversales, siendo las diferencias entre las longitudinales 
y laterales despreciables poniendo claramente de relieve lo dicho de que se obtienen 
mejores características mecánicas en el sentido del laminado, y peores en el sentido 
transversal del laminado 
 
3.2. Requerimientos Químicos 
El acero es una mezcla de hierro como elemento de partida principal y el carbono como 
elemento primordial de combinación y por lo general también el manganeso con 
cantidades variables de otros elementos. Hay ciertos elementos que son comunes a todos 
los tipos de acero además del carbono, por lo que procederemos a dar una breve idea 
general de los efectos del Carbono, Manganeso, Fósforo y Azufre en las propiedades del 
acero, ya que prácticamente los encontramos en todos los aceros. También el Silicio es 
por lo general común a todos los aceros como elemento desoxidante. Estos y otros 
elementos están inevitablemente presentes o son intencionalmente adicionados en varias 
combinaciones para obtener características específicas en el producto final del acero. 
 Carbono: Es el principal elemento endurecedor del acero y a medida que aumenta el 
carbono, aumenta la dureza, aumenta la resistencia a la rotura pero decrece la 
ductilidad, la tenacidad y la soldabilidad. En los aceros de uso estructural con 
contenidos de carbono de hasta máximo 0.30%, se considera que cada aumento en 
0.01% en el contenido de carbono el límite de fluencia aumenta en 0.5 ksi (35 
kg/cm2)150. 
 Manganeso: Es junto con el carbono un elemento indispensable que se encuentra en 
todo tipo de acero. Contribuye a la resistencia y la dureza, pero en menor medida que 
el carbono. También contribuye con la tenacidad, especialmente cuando el contenido 
supera el 1%. Asimismo generalmente con el incremento de manganeso decrece la 
ductilidad y la soldabilidad, pero también en menor medida que con el carbono. Por 
sus efectos más moderados, los aceros al carbono que obtienen parte de su resistencia 
por el adicionamiento de manganeso, exhiben mayor ductilidad y una mejor tenacidad 
que aceros de similar resistencia lograda exclusivamente con el uso de carbono. En 
general los aceros al carbono siempre tienen además de carbono, manganeso, por lo 
que en alguna literatura se le puede encontrar con el nombre de aceros de carbono – 
manganeso.  Controla además los efectos negativos del azufre, además de tener 
también algunas propiedades desoxidantes. Así con fines de tener un acero de buena 
soldabilidad, la razón del manganeso con el azufre debería ser mínimo de 10:1, 
                                                 
150 Es mera coincidencia que este valor sea igual a los valores en que se especifican las distintas resistencias 
del concreto f`c que van de 35 en 35 kg/cm2. 
tratando de limitar el manganeso a 0.80% y el azufre a 0.035%. Por otro lado 
cantidades muy bajas de manganeso, menores a los 0.30%, pueden generar porosidad 
y fisuración en la soldadura. 
 Fósforo: Es un elemento que se encuentra en todos los aceros y que está presente 
desde el momento en que se refina el hierro. En altas concentraciones es considerado 
una impureza, pero en bajas concentraciones mejora el maquinado, 
independientemente de su contenido de carbono. El fósforo resulta en un aumento 
notable del límite o punto de fluencia pero en un aumento menor de la resistencia. Por 
otro lado decrece la ductilidad, la tenacidad y la soldabilidad. Se le considera una 
impureza que forma un compuesto de hierro fosfórico el cual es frágil y con tendencia 
a fisurarse, especialmente si se le somete a tratamiento térmico o servicios a 
temperaturas elevadas como en la industria. Sin embargo se limita por lo general su 
contenido a 0.05% para lograr un buen balance entre las características positivas y 
negativas del fósforo. Desde un punto de vista de la soldabilidad de un acero, es 
recomendable mantener el fósforo hasta un máximo de 0.04% ya que cantidades 
mayores generan fragilidad en la soldadura. 
 Azufre: Como el fósforo, siempre está presente en el acero, generalmente también 
como una impureza y también está contenido desde el momento en que se refina el 
hierro. El contenido de azufre se mantiene por lo general hasta un máximo de 0.06%, 
aunque puede llegar hasta 0.3%. Si bien el azufre mejora el maquinado, también 
decrece la ductilidad, la tenacidad y la soldabilidad. En este último caso se recomienda 
un máximo de 0.035% de contenido y a partir de 0.05% genera problemas serios al 
momento de soldar. Es considerado también una impureza que forma un sulfato de 
hierro el cual es un compuesto frágil y con tendencia a la fisuración. 
Estos son los elementos que encontramos siempre en todos los aceros. Aparte de estos 
elementos podemos encontrar otros que pueden ser añadidos para cambiar ciertas 
propiedades. Nombrando algunos de ellos tenemos: 
 Silicio o Sílice: Usado como agente desoxidante al momento de la fabricación del 
acero pero que también mejora la dureza del acero así como su resistencia a la 
corrosión. Contribuye asimismo a la resistencia de aceros de baja aleación. Para 
procesos de soldadura el silício no debería de exceder de 0.10%, lo cual es un poco 
contrario al contenido mínimo de 0.10% como agente desoxidante para lograr un 
acero de calidad totalmente “killed” o “calmado”. Sin embargo hasta contenidos de 
0.30% no es un problema a tener en mayor consideración como en el caso de 
contenidos elevados de fósforo o azufre. 
 Aluminio: Es un agente desoxidante al igual que el silicio y por lo tanto un purificador 
además de generar una estructura granular más fina151. Si es añadido a un acero 
“Killed” o “Calmado” con Silicio, reduce la temperatura de transición de la 
tenacidad y mejora la tenacidad de muesca. Asimismo, el aluminio restringe el 
crecimiento de los granos cuando el acero es sometido a tratamientos térmicos. 
 Cromo: Tiene muchas funciones como ingrediente de los aceros de aleación. Es un 
elemento endurecedor e incrementa  la resistencia del acero. En porcentajes altos, a 
partir de 13% hasta 30%, es el principal elemento anticorrosivo del acero y 
componente principal del acero inoxidable. Esta propiedad anticorrosiva la mantiene 
también a altas temperaturas. La contribución a la resistencia mecánica del cromo no 
se ve mermada hasta temperaturas de 500ºC. Sin embargo si se le combina con 
contenidos de carbono de más de 0.18% la soldabilidad decrece y para contenidos de 
más de 0.30% de carbono la soldabilidad se vuelve complicada y hay que tomar una 
serie de precauciones tales como el precalentamiento del metal base antes de proceder 
a la soldadura. En general se consideran como aceros inoxidables aquellos con un 
contenido no menor de 13% de cromo. Si bien distinta bibliografía consultada pone 
este valor mínimo en 11.5% o 12%, la realidad es que los estándares propios de la 
industria han puesto este valor en 13% para asegurarse que el acero sea efectivamente 
inoxidable. 
 Cobalto: Es añadido si se desea que el acero mantenga propiedades de alta resistencia 
y alta dureza a muy altas temperaturas. 
 Cobre: Incrementa la resistencia a la corrosión del acero y aumenta también su 
resistencia mecánica. La principal mejora a la corrosión se da en el rango de 
                                                 
151 En general, los aceros de grano fino tienen en comparación de los de grano grueso, suponiendo los 
otros factores (química) iguales, mayor resistencia, ductilidad y tenacidad que los de grano grueso, 
además tienen menor tendencia al endurecimiento y por ende pérdida de ductilidad y tenacidad durante 
un proceso de soldadura. La trabajabilidad o mecanizado en frío de estos aceros también es mejor. 
Asimismo los aceros de grano fino se pueden tratar térmicamente mejor, mejorando de esa manera las 
propiedades mecánicas del acero. 
concentraciones de hasta 0.35%. Si bien hasta 1% de cobre la mejora continúa, ya no 
es tan notoria. En general se específica un mínimo de 0.20% para este propósito. El 
cobre aumenta la resistencia y el límite de fatiga. También aumenta, como es lógico, 
la dureza, pero no afecta mayormente la ductilidad, la tenacidad y la soldabilidad. En 
general cantidades de hasta 1.5% de cobre no afectan la capacidad del acero para ser 
soldado mediante el método de la soldadura de arco, el más usado de todos. 
 Molibdeno: Aumenta la dureza del acero y su resistencia a la corrosión y abrasión, 
por lo que es usado para incrementar las propiedades de resistencia a la corrosión de 
los aceros inoxidables junto al cromo. Es usado por lo general en pequeñas cantidades 
si lo comparamos con el cromo, en rangos que van desde 0.10% hasta 4.00%. Por 
último contrarresta el flujo plástico o “creep” del acero bajo altas temperaturas, con 
lo que es una característica muy buena para los aceros inoxidables que son usados 
muchas veces en distintas aplicaciones en la industria, entre ellas a altas temperaturas.  
 Nickel: Incrementa la resistencia y la tenacidad de un acero a bajas temperaturas. 
Independientemente de la cantidad de níquel añadido, va a incrementar la resistencia 
del acero sin decrecer la tenacidad. Lo normal son contenidos de 1 a 4%, aunque 
puede llegar hasta un contenido de 36%. Sin embargo el níquel genera fragilización 
si es calentado, por lo que hay que tener cuidado al soldarlo. 
 Vanadio: Tiende a producir una estructura de grano fino durante un proceso de 
tratamiento térmico. Debido a ello, el vanadio elimina por lo general el efecto 
negativo del recalentamiento. También promueve un endurecimiento secundario del 
acero que resiste el revenimiento. 
 Tungsteno o Wolframio: El tungsteno o wolframio es el material más duro que se 
puede encontrar en la naturaleza. Su módulo de elasticidad E está entre los 50,000 – 
55,000 ksi152 (3`522,750 – 3`875,000 kg/cm2). Debido a ello es muy importante como 
elemento de aleación de herramientas de acero. Asimismo se usa para aceros que 
tienen que mantener su resistencia a altas temperaturas. Se usa normalmente en 
combinación con cromo y otros elementos de aleación. Usado en cantidades 
                                                 
152 Habíamos visto que el acero, salvo el acero inoxidable, tenía un módulo E de 29,000 a 30,000 ksi. El 
hierro fundido por otro lado tiene entre 12,000 – 25,000 ksi antes de que con el carbono se transforme 
en acero. 
relativamente pequeñas tiende a producir una estructura de granos densa y fina ya que 
para ciertas aplicaciones se puede llegar a usar entre 17% hasta 20% de tungsteno o 
wolframio, que son el mismo elemento. 
 
 
 
3.3 Tipos de Acero 
3.3.1. Aceros al Carbono  
Un acero es considerado como acero al carbono generalmente cuando: 
1. No hay una especificación para un contenido mínimo de cromo, cobalto, 
columbio, molibdeno, níquel, titanio, tungsteno, vanadio, zirconio u otro elemento 
adicionado para obtener algún efecto debido a una aleación. 
2. Cuando el contenido máximo especificado para alguno de los siguientes 
elementos no excede de los siguientes porcentajes: 1.65% para manganeso, 0.60% 
para cobre y 0.60% para silicio. 
3. Cuando el mínimo especificado para cobre no excede de 0.40%. 
4. El contenido máximo de carbono no supera el 1.7%. 
 
En general los aceros al carbono tienen además de carbono siempre manganeso y silicio, 
este último como hemos analizado por razones de desoxidación y por producir un acero 
de mayor calidad. Dentro de los aceros al carbono hemos encontrado distintas maneras 
de clasificarlos, la cual está basada principalmente en el contenido de carbono. Se 
presentan ambas clasificaciones, las cuales vienen de bibliografía sumamente respetable.  
 
A continuación la tomada de Blodgett (1966), The James F. Lincoln Arc Welding 
Foundation (2000) y de Tamboli (2010)153: 
 Acero de Bajo Carbono (hasta un máximo de 0.30%). 
 Acero de Medio Carbono (0.30% hasta 0.45%). 
 Acero de Alto Carbono (más de 0.45%). 
 
En el primer grupo, donde se encuentran los aceros estructurales más usados, se tienen 2 
subdivisiones: 
 Acero de muy Bajo Carbono (menos de 0.15%) 
 Acero de Leve Carbono (0.15% a 0.30%).  
 
La otra clasificación, tomada de Salmon et al. (2009): 
 Acero de Bajo Carbono (menos de 0.15%) 
 Acero de Leve Carbono o Acero Dulce (0.15% a 0.29%) 
 Acero de Medio Carbono (0.30% a 0.59%) 
 Acero de Alto Carbono: 0.60% a 1.70% 
 
Estas variaciones en el contenido de carbono hacen que por ejemplo aceros laminados 
con 0.10% de carbono tengan un Fy de 28 ksi (1,950 kg/cm
2) y una elongación de 35% 
en la rotura en un espécimen de 2” (5 cm) de largo sometido a tracción uniaxial; en el 
caso de un acero con 0.50% de carbono tengan un Fy de 50 ksi (3,500 kg/cm
2) y una 
elongación de 20% en la rotura en un espécimen de 2” de largo; y en el caso de un acero 
                                                 
153 Cabe aclarar que es tomada del tercer capítulo del libro: Tamboli, Akbar. “Handbook of Structural Steel 
Connection Design and Details.” The McGraw – Hill Companies, Inc. Segunda Edición. Estados Unidos 
de Norteamérica. 2010, escrito por O. Blodgett, R. Funderburk y D. Miller; que a su vez son ingenieros de 
The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. 
con 1% de carbono tenga un Fy de 100 ksi (7,000 kg/cm
2) y una elongación de 15% en la 
rotura en un espécimen de 2” de largo. Vemos claramente que a medida que aumenta el 
contenido de carbono, la resistencia aumenta pero la ductilidad decrece. 
 
Los Aceros Dulces (0.15% a 0.29% ó 0.30%), son los denominados Aceros Estructurales, 
los cuales son los aceros más fabricados y usados a nivel mundial entre otras cosas por 
tener una adecuada resistencia, ductilidad, tenacidad y soldabilidad y dentro de éstos se 
encuentra el famoso acero especificación ASTM A 36, que existe desde 1960 y que 
sustituyó a la especificación ASTM A 7, existente desde comienzos del siglo XX. El A 
36 es en realidad un acero A 7, ya que el contenido químico, básicamente carbono y 
manganeso, es el mismo, pero las grandes fundiciones mejoraron sus técnicas de 
fundición y laminado, logrando producir un acero de mayor resistencia, aumentando el 
Fy en un 10% respecto al A 7.  
 
Hoy sabemos, como ya se ha dicho, que por razones de cambios en la forma de producción 
el A 36 ha aumentado en promedio en 15% su límite de fluencia Fy en los últimos 20 
años. Estos cambios tienen que ver básicamente con que hoy en día se trabaja mucho con 
acero reciclado y chatarra en general (básicamente por razones de costos), y esto hace que 
los elementos residuales de aleación presentes se acumulen, elevando los niveles de 
resistencia.  
 
También la industria que usa recipientes y tuberías de proceso a altas y bajas presiones 
así como a bajas y altas temperaturas, básicamente normadas por la ASME en los EE.UU. 
y los países como el nuestro que las han adoptado, usan principalmente el llamado Acero 
al Carbono, pero limitan su uso a temperaturas máximas de 540ºC (1000ºF). 
 
3.3.2 Aceros de Aleación 
Un acero es considerado como Acero de Aleación154 cuando:  
1. Un rango definido o una cantidad mínima definida es requerida para cromo, 
cobalto, columbio, molibdeno, níquel, titanio, tungsteno, vanadio, zirconio u otro 
elemento adicionado para obtener algún efecto debido a una aleación. Dentro de 
los principales requerimientos típicos está un contenido mínimo de 0.30% de 
cromo, 0.30% de níquel y 0.08% de molibdeno. 
2. El rango máximo para los elementos de aleación excede uno o más de los 
siguientes límites: 1.65% para manganeso, 0.60% para cobre y 0.60% para silicio, 
que son los mismos límites dados en el punto (2) mencionado arriba en el numeral 
3.3.1 bajo aceros al carbono. 
3. El contenido de carbono es típicamente (aunque no necesariamente) menor a 
0.25% y frecuentemente menor a 0.15%. 
 
Los aceros de alta resistencia y baja aleación (“High Strength Low Alloy” o HSLA de 
acuerdo a sus siglas en inglés), tienen algunas excepciones a esta regla. Dentro del grupo 
de los Aceros de Aleación tenemos a los Aceros de Baja Aleación que a su vez están 
compuestos por los Aceros de Baja Aleación, los Aceros de Alta Resistencia y Baja 
Aleación (HSLA), los Aceros Templados y Revenidos (Quenched and Tempered), los 
Aceros de Baja Aleación Tratables Térmicamente y los Aceros de Cromo – Molibdeno.  
 
Entre los Aceros al Carbono y los Aceros de Baja Aleación se tienen, de acuerdo a la 
American Welding Society (1998) más del 95% de los aceros que se fabrican y que se 
usan en construcción y de acuerdo a The James F. Lincoln Arc Welding Foundation 
(2000) más del 90% de los aceros que se fabrican en el mundo. 
 
                                                 
154 En el sentido estricto de la palabra, los aceros al carbono también son aleaciones. 
Tenemos los Aceros de Alta Aleación, los Aceros Inoxidables (aceros con mínimo 11.5% 
o 12%155 cromo) que es el principal responsable de que el acero obtenga esa 
característica.  
 
Mientras los aceros al carbono que hemos visto en el numeral anterior obtienen su 
resistencia por el incremento de su contenido de carbono, los aceros de aleación lo 
obtienen de los elementos de aleación. Los aceros de aleación son comunes en industrias 
y sistemas de procesos, donde va a haber temperaturas elevadas, altas presiones, etc. En 
general los Aceros de Aleación tienen también una mejor resistencia a la corrosión que 
los Aceros al Carbono. 
 
3.3.2.1 Aceros de Baja Aleación 
Los Aceros de Baja Aleación son aceros de aleación que contienen los elementos de 
aleación que definen un “Acero de Aleación” en menor porcentaje. La definición que da 
la “American Society for Metals” (ASM) o “Sociedad Americana para Metales”156 es que 
un Acero de Baja Aleación es un acero que contiene menos de 5% sumando todos los 
elementos de aleación y contienen básicamente cromo, níquel y molibdeno como 
elementos de aleación, además de los típicos carbono y manganeso, teniendo por lo 
general bajos contenidos de carbono. El cromo, níquel y molibdeno pueden ser usados en 
los aceros para incrementar la resistencia, la dureza o la tenacidad o para mejorar la 
resistencia al calor, a la corrosión y otros factores ambientales. 
 
 
                                                 
155 De acuerdo a la distinta bibliografía consultada pero que la industria en principio ha puesto en el orden 
del 13%. 
156 De: The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. “The Procedure Handbook of Arc Welding”. The 
James F. Lincoln Arc Welding Foundation. Decimocuarta Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2000. 
 
3.3.2.2. Aceros de Alta Resistencia y Baja Aleación (HSLA) 
Estos aceros generalmente tienen especificaciones para puntos de fluencia de 50 ksi 
(3,500 kg/cm2 ó 350 MPa) o más, conteniendo pequeñas cantidades de elementos de 
aleación, aunque dependiendo del Grado del Acero, el Fy varía desde 42 a 70 ksi (2,900 
a 4,900 kg/cm2) y el Fu varía desde 60 a 80 ksi (4,200 a 5,600 kg/cm
2) y tienen también 
puntos definidos de fluencia y mesetas de fluencia como los aceros al carbono. Son 
diseñados para proveer mejores propiedades mecánicas que los aceros al carbono y son 
clasificados de acuerdo a propiedades mecánicas antes que a su composición química. 
Son usados donde se necesita una gran resistencia o donde se desea poco peso, dado que 
al tener una mayor resistencia y límite de fluencia se necesita una menor área transversal 
para obtener las resistencias requeridas por lo que la razón resistencia:peso es mayor que 
en aceros al carbono comunes. Sin embargo esto lleva a otros problemas debido a una 
mayor esbeltez del elemento que puede conllevar a problemas de pandeo local y global 
así como de vibración excesiva debido a la esbeltez de los elementos. 
 
También tienen por lo general mejores propiedades respecto a la resistencia a la corrosión 
que los aceros al carbono estructurales (0.15% a 0.30% de carbono). Algunos de estos 
aceros son del tipo carbono – manganeso, algunos tienen otras aleaciones debido a 
consideraciones de soldabilidad,  trabajabilidad, tenacidad o economía. La resistencia de 
estos aceros está por lo general entre los de acero al carbono y los de alta resistencia 
debido a un proceso de templado y revenido (quenching y tempering)157, que también son 
aceros de aleación.  
 
Los HSLA son principalmente ferríticos158, mientras los de aleación tratados 
térmicamente a través del templado y revenido son principalmente martensíticos. Los 
                                                 
157 Son las palabras técnicas en inglés y que indican que un acero ha sido sometido a un proceso de 
tratamiento térmico de templado y revenido. 
158 Uno de los compuestos del acero es la ferrita, siendo los otros la perlita, la cementita, la bainita y la 
martensita.  Dependerá finalmente de la cantidad de carbono y la velocidad de enfriamiento del acero las 
cantidades de cada uno de estos compuestos en el acero final enfriado. 
aceros HSLA son por lo general usados en su condición de laminado, si bien algunos son 
sometidos a tratamiento térmico de normalización159 (no se les somete a templado y 
revenido) después de su fabricación. Estos aceros son por lo general producidos por 
requerimientos mecánicos antes que por algún requerimiento en su composición química 
y son usados por lo general en estructuras donde se requiere que la relación 
resistencia:peso sea mayor a la que pueden dar los aceros al carbono comunes. 
 
3.3.2.3. Aceros de Baja Aleación Templados y Revenidos (Quenched and Tempered) 
Estos aceros se pueden confundir a los tratados en el punto anterior, pero como se explicó 
anteriormente, los HSLA son solamente laminados y a veces se les somete a un 
tratamiento térmico de normalizado. Los Aceros de Baja Aleación Templados y 
Revenidos y que son de muy alta resistencia por el tratamiento térmico al que han sido 
sometidos, obtienen unas resistencias a la fluencia Fy de 80 a 110 ksi160 (5,600 a 7,700 
kg/cm2) y de acuerdo a otra referencia de 80 ksi a 125 ksi161 (5,600 a 8,750 kg/cm2). 
Tienen además por lo general un contenido máximo de 0.20% de carbono. 
 
Los Aceros de Baja Aleación Tratables Térmicamente y los Aceros de Cromo – 
Molibdeno no serán tratados por ser su uso destinado a equipos y en general a aplicaciones 
muy especializadas. De los segundos solamente vamos a decir que se usan primeramente 
para el servicio a elevadas temperaturas (hasta 700ºC) y se usan en plantas químicas, 
refinerías de petróleo, etc. 
 
Para terminar no podemos dejar de mencionar algo respecto al llamado fierro de 
construcción, que son las varillas de refuerzo que usamos en el concreto armado y que se 
                                                 
159 Es un tipo de tratamiento térmico. 
160 Salmon, Charles, Johnson, John y Malhas, Faris. “Steel Structures. Design and Behavior”. Pearson 
Education Inc. Quinta Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2009. 
161The James F. Lincoln Arc Welding Foundation. “The Procedure Handbook of Arc Welding”. The James 
F. Lincoln Arc Welding Foundation. Decimocuarta Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2000. 
 
fabrican de acuerdo a la especificación ASTM A 615. En el punto 6 de la especificación, 
referido a la composición química, se indica solamente que los porcentajes de carbono, 
manganeso, fósforo y azufre deben de ser determinados mientras se va vaciando el acero 
líquido (es decir, en un “heat analysis” o análisis en caliente también llamado análisis de 
colada). El contenido de fósforo determinado de esa manera no debe de exceder 0.06%. 
Si un comprador decide hacer un análisis de barras terminadas, el contenido de fósforo 
así determinado no debe de exceder al especificado en más de 25% (es decir un máximo 
de 0.075%). Por lo que podemos ver, la especificación ASTM no indica absolutamente 
nada respecto al contenido de carbono, a pesar que muchas veces se escucha por allí lo 
difícil que es soldar este acero debido a su elevado contenido de carbono, salvo que las 
personas que lo digan tengan análisis hechos por los fabricantes del acero que están 
usando. El acero de construcción se puede soldar pero con electrodos de bajo hidrógeno, 
precalentando el acero a soldarse y tomando las previsiones que soldaduras complicadas 
lo requieran. 
 
 
 
 
 
APENDICE II 
ALGUNOS CONCEPTOS SOBRE TEORIA DE 
CASCARAS y CASCARAS CILINDRICAS 
1. Introducción 
El autor ha tomado básicamente del libro “Stresses in Shells” del profesor Dr. Wilhelm 
Flügge162 lo acá escrito y, en ocasiones, ha traducido prácticamente párrafos enteros de 
la mencionada referencia, aunque en ocasiones añadiendo algo personal para hacer más 
comprensible lo que quería decir el profesor Flügge. Se comienza primero con las 
definiciones y otros conceptos básicos sobre cáscaras y la Teoría de Membrana en general 
para pasar  luego directamente a las cáscaras cilíndricas, que es lo que finalmente son 
estos tanques materia de la presente investigación, dejando de lado las cáscaras 
generalizadas. En lo que sigue se suponen a las cáscaras de un material elástico, 
homogéneo e isotrópico y que siguen la Ley de Hooke.163 
 
                                                 
162 Wilhelm Flügge (1904 – 1990) fue un ingeniero civil alemán que emigró a los EE.UU. en 1947. Después 
de recibir su doctorado en 1927 se dedicó intensamente a la investigación y diseño de estructuras de 
cáscaras delgadas de concreto armado. En 1930 aceptó un puesto en la Universidad de Göttingen, en 
aquel entonces uno de los centros de la ciencia mundial y tal vez la principal universidad de matemáticas 
en el mundo, con personas de la talla de David Hilberth y Ludwig Prandtl. En 1934 publica “Statik un 
Dynamik der Schalen”, que es el primer libro en el mundo que trata sobre la teoría de cáscaras. Fue 
reeditado y revisado varias veces en alemán y la primera edición en inglés fue publicada en 1960 con el 
nombre de “Stresses in Shells”. Fue considerado el libro base en estos temas hasta los años `70 y fue 
utilizado para diseñar una serie de cáscaras, incluyendo tanques a presión, aviones, etc. y hasta hoy en 
día es considerado un clásico en el tema. 
163 Ley conocida por todos lo ingenieros civiles, debe su nombre al inglés Robert Hooke (1635 – 1703), que 
formuló la Ley de la Elasticidad en 1660. Fue un científico experimental de primer orden, además de tener 
un genio muy creativo y multifacético, abarcando investigaciones en los campos de la química, astronomía 
y la microscopía. 
2. Definiciones 
Las cáscaras pertenecen al tipo de elementos estructurales que tienen por función 
confinar o encerrar un determinado espacio, al igual que lo hacen las losas, solamente 
que estas últimas son planas. Las cáscaras son por el contrario superficies curvas y es a 
través de esta superficie curva en que transmiten fuerzas de una parte a otra por lo que 
también sufren deformaciones. Como en las losas, en las cáscaras el espesor es 
sumamente pequeño en comparación de las otras 2 dimensiones y de los radios 
generatrices de estas cáscaras, los cuales no existen en el caso de las losas. En la mayoría 
de los casos las cáscaras están confinadas por 2 superficies curvas llamadas caras. Como 
en la teoría de losas, se define para la cáscara una superficie media que pasa justo por la 
mitad entre las 2 caras y que bisecta el espesor de la cáscara en 2 mitades de igual espesor. 
Trataremos acá solamente las cáscaras de espesor uniforme. Si conocemos la forma de 
esa superficie media y el espesor de la cáscara, entonces la cáscara está completamente 
descrita desde un punto de vista geométrico. Mecánicamente, la superficie media y el 
espesor representan a la cáscara en la misma forma en que una barra o viga es 
representada por su eje y su sección transversal respectivamente. 
 
3. Esfuerzos Resultantes  
Cortemos imaginariamente un elemento de la cáscara de la que hemos estado hablando 
y obtenemos la siguiente figura donde se muestran las cargas actuantes y las resultantes 
de esfuerzo que actúan en un elemento de cáscara: 
 
Fig. A2.1. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg 
New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
La superficie media se extiende en 2 dimensiones, por lo que necesitamos 2 coordenadas 
para describir la posición de un punto sobre ella. Supongamos que algún tipo de 
coordenadas x,y ha sido definido en la superficie media de tal manera que las rectas x = 
constante se encuentren con las rectas y = constante en ángulos rectos. A este tipo de 
coordenadas se les llama Coordenadas Gaussianas.164 Hay que tener presente que los 
cortes se han hecho de tal manera que los 4 lados son normales a la superficie media de 
la cáscara. La cara frontal del elemento es parte de una sección transversal de la cáscara 
para x = constante y tiene un área de dsy·t. Los esfuerzos que actúan en esa área tienen 
una determinada resultante que, lógicamente, dependen de la longitud dsy, toda vez que t 
es constante (al menos en este tipo de cáscara de espesor constante que estamos viendo). 
Cuando dsy tiende a cero, la resultante decrece proporcionalmente y el cociente “fuerza 
entre longitud de sección” tiene un límite finito. Es por ello razonable llamar a este 
cociente la “resultante de esfuerzo”. Es una fuerza por unidad de longitud y puede ser 
medida en lb/ft, kg/m, N/mm, etc.   
 
Para poder hacer el trabajo analítico se tienen que resolver las resultantes de esfuerzo en 
componentes. Como marco de referencia tridimensional de rectas ortogonales entre sí (lo 
típico que siempre se hace), se escoge la tangente al elemento de línea dsy representada 
por py en la figura, otra tangente a la superficie media en ángulo recto a dsy (i.e. normal a 
la sección transversal) representada por px en la figura y una normal a la cáscara pz. 
 
En la figura Nx y Ny son las fuerzas normales en la dirección x e y  por unidad de longitud 
de la sección respectivamente, medidas a la superficie media. Estas fuerzas son, como es 
la costumbre en la Mecánica de los Sólidos Deformables, positivas si son de tensión y 
negativas si son de compresión. Asimismo hay acá también fuerzas de corte como Nxy y 
su recíproco Nyx indicados en la figura y mostrando el sentido positivo y que son la fuerza 
por unidad de longitud de la sección en la dirección tangente a dsy y dsx respectivamente. 
Finalmente las fuerzas normales a esa superficie media están denotadas por Qx y Qy 
                                                 
164 Las Coordenadas Gaussianas o Coordenadas Curvilíneas son coordenadas que sirven para describir un 
punto sobre una superficie curva.  
también en sentido positivo. Estos 3 componentes así definidos para una sección son el 
resultado de determinados tipos de esfuerzos que se muestran en la siguiente figura. 
 
Fig. A2.2. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg 
New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
Estos son los esfuerzos normales (σx, σy); los esfuerzos de corte paralelos a la superficie 
media (τxy = τyx); y los esfuerzos de corte normales a la superficie media (τxz, τyz); siendo 
las resultantes de esfuerzo Nx, Ny, Nxy, Nyx, Qx y Qy. Es importante hacer notar que la 
superficie del elemento de cáscara tiene 2 radios de curvatura distintos, rx y ry. Cuando 
estos 2 radios son iguales (rx = ry), estamos ante el caso de una esfera. 
 
En la sección x = const. de la Figura A2.2 la fuerza normal total a esa sección es por 
definición Nxdsy, que es la resultante de los esfuerzos σx que actúan en esa área. Como el 
ancho dsy es una magnitud diferencial, podemos despreciar una posible variación en esa 
dirección, pero debemos considerar una variabilidad de todos los esfuerzos que actúan a 
través de todo el espesor z de la cáscara, es decir, hay que llevar a cabo una integración a 
través del espesor z. Para ello en la Figura 4.2 se ha considerado una sección transversal 
diferencial de la sección de acuerdo al área sombreada. Debido a la curvatura de la 
cáscara, el espesor diferencial no es simplemente dsy, sino dsy  
𝑟𝑦+ 𝑧
𝑟𝑦
  y la fuerza 
transmitida a través de este elemento diferencial es: 
     σx dsy 
𝑟𝑦+ 𝑧
𝑟𝑦
 dz    (1) 
Esto de  
𝑟𝑦+ 𝑧
𝑟𝑦
  sale del Segundo Teorema de Semejanza de Triángulos. 
Observando en 2 dimensiones la cara donde se mide dsy del elemento de cáscara de la 
figura 4.2 a nivel infinitesimal tenemos: 
 
Fig. A2.3. Elaboración propia. 
 
A nivel infinitesimal dsy es paralelo a dsy*, que es la medida genérica del ancho de la cara 
de la cáscara. Entonces de acuerdo al Segundo Teorema de Semejanza de Triángulos: 
   
𝑑𝑠𝑦
𝑟𝑦
 =  
𝑑𝑠𝑦∗
𝑟𝑦+ 𝑧
 
dsy* =  
𝑑𝑠𝑦 (𝑟𝑦+ 𝑧)
𝑟𝑦
 
 
La fuerza normal total para el elemento dsy·t se encuentra cuando la expresión anterior es 
integrada entre los límites –t/2 y +t/2 de tal manera que: 
Nx dsy = ∫  𝜎𝑥 𝑑𝑠𝑦
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧   (2)  
Cuando el factor dsy es omitido de ambas partes de la ecuación, tenemos la ecuación que 
relaciona la fuerza normal y los esfuerzos normales. De la misma manera los esfuerzos 
cortantes τxy y τxz tienen que ser integrados para obtener las fuerzas Nxy y Qx. 
Nx  = ∫  𝜎𝑥
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧    (3) 
Nxy  = ∫  𝜏𝑥𝑦
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧    (4) 
Qx  = −∫  𝜏𝑥𝑧
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧   (5) 
 
El signo “-” que ha sido añadido delante de la ecuación para Qx nos indica que la fuerza 
transversal positiva tendría que tener la dirección mostrada en la Figura A2.1, la cual es 
opuesta a la dirección mostrada en la Figura A.2 para τxz. 
 
Estos mismos razonamientos se pueden aplicar para la sección y = const. y escribimos 3 
ecuaciones más para otras 3 resultantes de esfuerzos. Debemos tener claro que el 
elemento de línea dsx tiene un radio de curvatura diferente que es rx. Así tenemos: 
Ny  = ∫  𝜎𝑦
𝑟𝑥+𝑧
𝑟𝑥
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧   (6) 
Nyx  = ∫  𝜏𝑦𝑥
𝑟𝑥+𝑧
𝑟𝑥
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧   (7) 
Qy  = −∫  𝜏𝑦𝑧
𝑟𝑥+𝑧
𝑟𝑥
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑑𝑧  (8) 
 
Si comparamos las ecuaciones (4) y (7), vemos que la igualdad de los esfuerzos de corte 
τxy = τyx no implica la igualdad de las fuerzas de corte. La diferencia entre Nxy y Nyx 
desaparece solamente cuando rx = ry (i.e. una esfera), o si τxy no depende de z. En una 
cáscara delgada t y z son pequeños en comparación con los radios rx y ry. Entonces la 
diferencia entre las 2 fuerzas de corte no es grande y puede muchas veces ser despreciada. 
 
Cuando los esfuerzos no están distribuidos de manera uniforme a través de todo el espesor 
t, algunos de estos esfuerzos tienen momentos con respecto al centro de la sección. Como 
estos momentos influyen en el equilibrio del elemento de cáscara, los debemos de 
considerar. El momento de los esfuerzos σx en una sección x = const. se refiere a una 
tangente al elemento de línea dsy de la superficie media. El momento es de magnitud 
diferencial y proporcional a dsy. Si es designado a como Mx dsy, la cantidad Mx es finita y 
representa un momento por unidad de longitud de la sección y, consecuentemente, puede 
ser medido en unidades tales como lb ft/ft ó kg m/m o cualquier otra del mismo tipo. Mx 
es llamado la Momento Flector de la sección. 
Cuando los esfuerzos τxy estan distribuidos de manera no uniforme a través del espesor t, 
su resultante puede estar en cualquier parte del plano de la sección transversal y tiene un 
momento respecto a un eje que es normal a la sección y pasa a través del centro del 
elemento de línea dsy. Este momento es también proporcional a dsy y es denotado por Mxy 
dsy. La cantidad finita Mxy es llamada el Momento Torsor. 
 
Podemos ver entonces de la Figura 4.2 las relaciones 
Mx  = −∫  𝜎𝑥
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑧 𝑑𝑧   (9) 
Mxy  = −∫  𝜏𝑥𝑦
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑧 𝑑𝑧   (10) 
 
que pueden ser consideradas como definiciones de los momentos flectores y torsores. Los 
símbolos menos son arbitrarios y están arreglados a la convención de signos acá 
presentados. Las mismas ideas podemos aplicar a una sección y = const. y obtenemos los 
Momentos Flector y Torsor: 
My  = ∫  𝜎𝑦
𝑟𝑥+𝑧
𝑟𝑥
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑧 𝑑𝑧    (11) 
Myx  = ∫  𝜏𝑦𝑥
𝑟𝑥+𝑧
𝑟𝑥
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑧 𝑑𝑧   (12) 
 
De la ecuación referida, como en el caso de las fuerzas de corte, los esfuerzos de corte en 
las ecuaciones (10) y (12) son iguales, pero los momentos resultantes son diferentes. Otra 
vez también la diferencia es pequeña y puede ser muchas veces despreciada. Debido a los 
factores  
𝑟𝑥+ 𝑧
𝑟𝑥
  y  
𝑟𝑦+ 𝑧
𝑟𝑦
, los momentos no son cero cuando los esfuerzos son 
independientes de z, es decir, distribuidos uniformemente a través de todo el espesor. 
Estos factores son necesarios debido a la curvatura de la cáscara y representan el hecho 
que los lados del elemento no son rectángulos sino trapecios y que sus centroides no están 
ubicados exactamente en la superficie media.  
 
Sin embargo, si dejamos estos factores de lado en las ecuaciones (3) a la (12) estamos en 
los casos clásicos para vigas rectangulares que se enseñan en los cursos de Resistencia o 
Mecánica de Materiales. Así por ejemplo la ecuación (9): 
Mx  = −∫  𝜎𝑥
𝑟𝑦+𝑧
𝑟𝑦
+𝑡/2
−𝑡/2
 𝑧 𝑑𝑧  
  es análoga con  
Mx  = −∫  𝜎𝑥
+𝑧/2
−𝑧/2
 𝑧 𝑑𝑧  
 
y que sería válida para una viga rectangular de ancho unitario y de altura z (z es 
equivalente a t), es decir, sin considerar el área de toda la viga. Acá z representa el eje 
vertical transversal a la sección de la viga y x es el eje longitudinal.  Si se considera toda 
el área transversal de la viga y que es lo usual, la ecuación sería: 
Mx  = −∫  𝜎𝑥𝐴  𝑧 𝑑𝐴  
 
Hay que indicar que las ecuaciones (9) a (12) no implican alguna ley en particular de 
distribución de esfuerzos a través del espesor. Sea o no la distribución lineal, estas 
ecuaciones son siempre válidas como definición de los momentos. Por otro lado las 
fuerzas transversales τxz y τyz no generan momentos. 
 
Las 10 magnitudes Nx, Ny, Nxy, Nyx, Qx, Qy, Mx, My, Mxy y Myx, describen las fuerzas y 
momentos que actúan en los lados de un elemento rectangular de cáscara llamados 
esfuerzos resultantes. Una vez que las resultantes de los esfuerzos son conocidas, los 
esfuerzos pueden ser hallados por métodos elementales. En cáscaras esbeltas de material 
homogéneo la distribución de esfuerzos es por lo general muy cercana a la lineal y se 
pueden obtener los esfuerzos de relaciones simples derivadas para vigas de sección 
rectangular sometidas a fuerzas normales y de flexión: 
σx = 
𝑁𝑥
𝑡
− 
12 𝑀𝑥𝑧
𝑡3
 , σy = 
𝑁𝑦
𝑡
− 
12 𝑀𝑦𝑧
𝑡3
   (13 a, b) 
 
y que es nuevamente análogo con las vigas ya que  
                        
12 𝑀𝑥𝑧
𝑡3
  ↔  
𝑀𝑥𝑧
𝐼
  ↔   
2𝑀𝑐
𝐼
    165 
                                                 
165 Esta equivalencia es válida ya que z es sobre toda la sección transversal de la viga, mientras que el 
clásico c que aparece en muchos libros es z/2 o h/2 para el caso de vigas rectangulares, es decir, 
doblemente simétricas. 
ya que I = 
𝑏ℎ3
12
 y haciendo h = t y tomando un ancho unitario b = 1, tenemos: 
   
𝑀𝑥 𝑧
𝑏𝑡3
12
 = 
12 𝑀𝑥𝑧
𝑡3
  
 
El término N en estas fórmulas (13 a, b) es llamado el esfuerzo directo como en el clásico 
esfuerzo uniaxial normal a la sección transversal y el término M es llamado el esfuerzo 
de flexión en el sentido clásico de los cursos de Resistencia o Mecánica de Materiales. Si 
el espesor de la cáscara no es muy pequeño en comparación de sus radios de curvatura, 
valdría la pena tomar en cuenta la forma trapezoidal de la sección transversal, pero 
entonces uno tendría que tomar las ideas básicas de barras o vigas de gran curvatura y 
considerar la respectiva no – linealidad en la distribución de esfuerzos. 
 
Los esfuerzos tangenciales de corte siguen el mismo patrón como los esfuerzos de flexión 
y tienen que ser tratados en la misma manera. Sin embargo las 2 fórmulas 
τx,y = 
𝑁𝑥𝑦
𝑡
− 
12 𝑀𝑥𝑦𝑧
𝑡3
 , τy = 
𝑁𝑦𝑥
𝑡
− 
12 𝑀𝑦𝑥𝑧
𝑡3
  (14 a, b) 
 
no necesariamente van a producir resultados idénticos. Esto indica que hay una objeción 
lógica a la suposición de la distribución lineal de esfuerzos. Debido a que la discrepancia 
no es importante en cáscaras delgadas, podemos usualmente despreciarlo en este nivel 
del análisis de esfuerzos. 
 
Si los esfuerzos de flexión y torsión están distribuidos linealmente, los esfuerzos 
transversales de corte van a tener la típica distribución parabólica de los esfuerzos de corte 
en una viga de sección transversal rectangular (τ = 
3𝑉
2𝐴
;  donde V es la fuerza de corte y 
A el área): 
τxz = −
3𝑄𝑥
2𝑡
 (1  − 
4𝑧2
𝑡2
) ,   τyz = −
3𝑄𝑦
2𝑡
 (1  − 
4𝑧2
𝑡2
)    (15 a, b)  
 
4. Fuerzas de Membrana 
Imaginemos 2 tipos de cáscaras que se comportan muy diferentes. Primero forme un 
cilindro con una hoja de papel pegando ambos extremos sueltos. Esta es una cáscara 
cilíndrica a la cual aplicándole fuerzas débiles laterales la va a deformar 
considerablemente. La resistencia de esta cáscara a cargas es debido a momentos flectores 
y en los casos más complicados de este tipo, toda la gama de momentos flectores y 
torsores pueden entrar en acción. 
 
Como segunda opción tome la cáscara de un huevo o de un foco de luz. Ambas son 
sumamente delgadas y son hechas de un material frágil, sin embargo, ambas son capaces 
de soportar importantes fuerzas sin romperse y sin que experimenten deformaciones 
visibles. En estas cáscaras hay un mecanismo diferente de transmisión de cargas, el cual 
consiste esencialmente de fuerzas normales y cortantes Nx, Ny, Nxy, Nyx. Ya que la 
deformación es pequeña, podríamos esperar que los momentos flectores y torsores sean 
pequeños, al menos en cáscaras delgadas. Un estudio detallado demuestra que esto 
efectivamente es así. Este tipo de cáscara, que es el preferido por los ingenieros y que 
transmite las cargas esencialmente por fuerzas normales y cortantes y en donde parece 
razonable despreciar todos los momentos del análisis de esfuerzos, es llamada en la 
Teoría de Cáscaras como Teoría de Cáscaras de Membrana. 
 
Si los momentos flectores y torsores son cero, entonces solamente las fuerzas mostradas 
en la Figura A2.1  actúan en los lados del elemento de cáscara. Adicionalmente puede 
haber una carga proporcional al área dsx · dsy del elemento, aplicada en su centroide en 
una dirección arbitraria. Consideremos ahora el momento de equilibrio de este sistema de 
fuerzas. Primero, escogemos como eje de referencia una normal a la superficie media la 
cual pasa a través del centro del elemento (marcada como pz en la Figura 4.1). Los únicos 
momentos con respecto al eje son los de las fuerzas cortantes Nxy y Nyx. Las 2 fuerzas   Nxy 
dsy (en las 2 caras opuestas) forman un par con el brazo de palanca dsx, rotando contra las 
manecillas del reloj el elemento de cáscara si es que vemos la cara superior del elemento 
de la cáscara. Las otras 2 fuerzas de corte, Nxy dsx forman un par con el brazo de palanca 
dsy, rotando en el sentido de las manecillas del reloj el elemento de la cáscara. Si tenemos 
que 
Nxydsy · dsx = Nyxdsx · dsy 
entonces están en equilibrio y quiere decir que las 2 fuerzas de corte Nxy y Nyx son iguales, 
por lo que Nxy = Nyx.  
 
Segundo, escogemos la línea marcada con py como un eje de referencia. Es una tangente 
a la línea x = const. en la superficie media. Con respecto a este eje, hay un momento de 
las fuerzas transversales Qx dsy opuestas en 2 caras las cuales forman un par con el brazo 
dsx, siendo todas las otras fuerzas o paralelas a ese eje o lo intersectan, o pasan tan cerca 
de él que sus momentos son infinitamente pequeños comparados con el momento           
Qxdsy · dsx. De esto se deduce que Qx = 0, ya que si no el elemento de cáscara no estaría 
en equilibrio. Para el equilibrio de momentos para el eje px encontramos de la misma 
manera que Qy = 0. 
 
De esta manera llegamos  a una notable simplificación de la Teoría de Cáscaras: de las 
10 desconocidas resultantes de esfuerzos, solamente quedan 3, Nx, Ny y Nxy = Nyx. Las 3 
ecuaciones de equilibrio que no han sido utilizadas hasta ahora se pueden obtener y son 
suficientes para calcular estas fuerzas. Cuando las fuerzas normales y de corte han sido 
halladas, se pueden calcular las correspondientes deformaciones y podemos verificar si 
es que generan esfuerzos de flexión o no. En muchos casos se encuentra que los esfuerzos 
de flexión son lo suficientemente pequeños para poderlos despreciar y esto justifica los 
supuestos básicos de la Teoría de Membrana. En otros casos se encuentra que las 
deformaciones derivadas de la Teoría de Membrana contienen una discrepancia o 
contradicción, y que por ello los momentos flectores y torsores deben de ser una parte 
importante del sistema. 
 
Cuando hablamos de la Teoría de Membrana y de los Esfuerzos de Membrana (Nx, Ny y 
Nxy), no necesariamente se está diciendo que las fuerzas normales sean necesariamente 
fuerzas de tensión. En muchas cáscaras las fuerzas normales son de compresión, siendo 
la teoría exactamente la misma y nombrada también Teoría de Membrana. 
 
5. Esfuerzos Directos en Cáscaras de Revolución 
El profesor Flügge trata este tópico específico, que es el caso genérico respecto al caso 
que estamos investigando en este trabajo y que es el que nos interesa realmente llamado 
“Esfuerzos Directos en Cáscaras Cilíndricas”. Las cáscaras que tienen la forma de una 
Superficie de Revolución tienen muchas aplicaciones técnicas, especialmente para el 
diseño y construcción de tanques, recipientes a presión y domos.  
 
Las Cáscaras de Revolución son análogas a lo que son los Sólidos o Volúmenes de 
Revolución del Cálculo Infinitesimal. De acuerdo al Cálculo Infinitesimal un Volumen de 
Revolución es un Volumen para el cual todas las secciones transversales que forman 
ángulos rectos a un eje central, llamado eje de rotación o de revolución, son círculos. El 
cilindro, el cono y la esfera son ejemplos comunes. Se le encuentra también en la literatura 
matemática como Volumen de un Sólido de Revolución Hueco. 
 
Fig. A2.4. Blakeley, Walter. “Calculus for Engineering Technology”. John Wiley & 
Sons Inc. Primera Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 1968. 
 
Evidentemente la Superficie de Revolución es solamente la parte superficial de ese sólido 
hueco y ambos casos se generan si es que rotamos la curva  y = f(x) alrededor del eje x. 
En la siguiente figura la curva genérica y = f(x) tendría la forma genérica de z = f(r) por 
la denominación de los ejes. 
 
Flügge indica que antes de investigar las resultantes de esfuerzo  en estas cáscaras de 
revolución, se tiene que examinar sus superficies medias. Define seguidamente una 
Superficie de Revolución como la generada por la rotación de una curva plana166 
alrededor de un eje que está contenido en su mismo plano. Esta curva generatriz es 
llamada Meridiana y un punto arbitrario en la superficie media de la cáscara es descrita 
especificando la meridiana particular en el que se encuentra167 y dando el valor de una 
segunda coordenada que varía a lo largo de la meridiana y es constante en la 
circunferencia alrededor del eje de la cáscara, llamada circunferencia de latitud.   
 
Fig. A2.5. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg 
New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
 
                                                 
166 Al referirse a curva plana no se trata de una contradicción, sino quiere decir que la curva está contenida 
en un plano de 2 dimensiones. 
167 Aunque las meridianas, que están una junta a la otra separadas infinitesimalmente por un ángulo dθ, 
tienen todas la misma forma. 
La meridiana la identificamos por la distancia angular θ entre la meridiana base o de 
referencia (en un determinado plano) y esta nueva meridiana contenida en otro plano (θ 
es perpendicular al dibujo, por ello no se le ve y se verá mejor en la figura que sigue). La 
segunda coordenada para poder describir el punto la llamaremos Φ y es el ángulo formado 
por la normal a la cáscara en ese punto y su eje de revolución descrito por esa 
circunferencia y el cual es la distancia r.  
 
En la figura anterior se muestra una meridiana de la cáscara ;(recordemos que las otras 
meridianas están detrás o delante de la mostrada). En este caso, como ya se ha dicho, r es 
la distancia de uno de sus puntos al eje de rotación y r1 es el radio de curvatura. La 
distancia r2 es la medida a la normal a la meridiana entre la intersección con el eje de 
rotación y la superficie media. Si r2 lo midiésemos desde el centro de curvatura que 
describe la meridiana y cuya distancia es r1, r2 tendría el mismo valor numérico que r1 ya 
que la meridiana es descrita por un solo eje de curvatura. 
 
Si la superficie media de la cáscara fuese una esfera, en un solo plano r1 = r y además r1 
= r2. 
 
Se puede cortar un elemento de esta cáscara por medio de 2 meridianas adyacentes y 2 
circunferencias paralelas y tomando solamente las fuerzas de membrana, obtendríamos 
el siguiente elemento: 
 Fig. A2.6. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg 
New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
 
Acá se puede observar claramente el ángulo dθ que a nivel infinitesimal separa a las 
meridianas.  
 
6. Esfuerzos Directos en Cáscaras Cilíndricas 
Un cilindro es generado cuando se mueve una línea recta a lo largo de una curva mientras 
se mantiene la línea paralela a su dirección original. De esta definición se desprende que 
a través de cada punto del cilindro uno puede trazar una línea recta la cual está contenida 
enteramente en la superficie del cilindro. Estas líneas son llamadas generatrices. Por una 
conveniencia, supondremos que estas generatrices son horizontales. Todos los planos que 
son normales a estas generatrices intersectan al cilindro en curvas idénticas llamadas 
perfiles. El cilindro es nombrado de acuerdo a la forma del perfil, por ejemplo cilindro 
circular o parabólico por lo que por ejemplo en un cilindro circular los perfiles son 
círculos. Generatrices y perfiles son una red natural de líneas de coordenadas. Escogemos 
un perfil arbitrario como línea de referencia y desde ésta medimos las coordenadas x a lo 
largo de las generadoras, positivas en una dirección y negativas en otra dirección. La 
segunda coordenada tiene que variar de generatriz en generatriz. Introducimos un ángulo 
Φ que es tangente al perfil ó que hace un plano tangente al cilindro.  
 
Fig. A2.7. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg 
New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
Ahora consideremos una cáscara cuya superficie media es un cilindro. Cortamos del 
mismo un elemento confinado por 2 generadoras adyacentes Φ y Φ + dΦ y por 2 perfiles 
adyacentes x y x + dx obteniendo un elemento de cáscara de cilindro como en la siguiente 
figura:  
 
Fig. A2.8. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin Heidelberg 
New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 1973. 
 
 
Las fuerzas de membrana que actúan en los 4 bordes tienen que ser todas tangentes a la 
superficie media y pueden ser descompuestas en componentes normales y de corte, según 
se muestra en la última figura. Las fuerzas por unidad de longitud de sección son las 
fuerzas normales Nx y NΦ y las fuerzas cortantes NxΦ = NΦx. La carga por unidad de área 
del elemento de cáscara tiene los componentes px y pΦ en las direcciones de incremento 
de x y Φ respectivamente y una componente radial (normal a la superficie de la cáscara) 
pr, positiva si va hacia fuera. Las resultantes de esfuerzos Nx, NΦ y NxΦ son fuerzas de 
membrana. Nx es llamada fuerza meridional, NΦ es llamada fuerza de aro, de banda o de 
anillo o simplemente anular y NxΦ es llamada fuerza de corte. Además 3 condiciones de 
equilibrio del elemento de cáscara serán necesarias para encontrar estas 3 fuerzas en 
función de x y de Φ.  
 
Estas condiciones las podemos obtener de la Figura 4.7 de manera directa. El equilibrio 
en la dirección x nos da por suma de fuerzas: 
         (𝑁𝑥 +
𝜕𝑁𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥 − 𝑁𝑥) 𝑟𝑑𝜙 + (𝑁𝜙𝑥 +
𝜕𝑁𝜙𝑥
𝜕𝜙
𝑑𝜙 − 𝑁𝜙𝑥)𝑑𝑥 + 𝑝𝑥𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0 
         
𝜕𝑁𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥 𝑟𝑑𝜙 +
𝜕𝑁𝜙𝑥
𝜕𝜙
𝑑𝜙𝑑𝑥 + 𝑝𝑥𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0       (16)         
 
y la suma de fuerzas en la dirección paralela a una tangente al perfil nos da: 
          (𝑁𝜙 +
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
𝑑𝜙 − 𝑁𝜙)𝑑𝑥 + (𝑁𝑥𝜙 +
𝜕𝑁𝑥𝜙
𝜕𝑥
𝑑𝑥 − 𝑁𝑥𝜙) 𝑟𝑑𝜙 + 𝑝𝜙𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0 
         
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
𝑑𝜙𝑑𝑥 +
𝜕𝑁𝑥𝜙
𝜕𝑥
𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 + 𝑝𝜙𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0     (17) 
           
En ángulos rectos a la superficie media tenemos, además de la fuerza externa pr·dx·rdΦ, 
solamente la resultante de las 2 fuerzas NΦdx, apuntando hacia el interior. Primero, 
analicemos el equilibrio de fuerzas de acuerdo al siguiente dibujo a nivel de esfuerzos, es 
decir, sin considerar aún el esfuerzo sobre toda el área dx. 
 Fig. A2.9. Elaboración propia. 
 
La componente vertical del lado derecho se desarrolla como: 
         (𝑁𝜙 +
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
𝑑𝜙) 𝑠𝑒𝑛
𝑑𝜙
2
  =  𝑁𝜙𝑠𝑒𝑛
𝑑𝜙
2
+ 
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
 𝑑𝜙 𝑠𝑒𝑛 
𝑑𝜙
2
 (i) 
         y   𝑠𝑒𝑛 
𝑑𝜙
2
 = 𝑠𝑒𝑛 𝑑𝜙 = 𝑑𝜙 
 
por lo tanto el segundo término del lado derecho de la ecuación (i) desaparece ya que: 
           
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
 𝑑𝜙2 = 0 
 
quedando solamente  𝑁𝜙𝑠𝑒𝑛
𝑑𝜙
2
 al igual que al lado izquierdo. 
 
Luego por equilibrio de fuerzas en el sentido vertical tenemos: 
   2 𝑁𝜙 𝑠𝑒𝑛 
𝑑𝜙
2
 - 𝑝𝑟𝑟𝑑𝜙 = 0    (ii) 
El primer término del lado izquierdo de la ecuación (ii) se le toma el límite de la forma: 
2 𝑁𝜙 𝑠𝑒𝑛 
𝑑𝜙
2
  = lim
Δ𝐴→0
2𝑵𝝓𝒔𝒆𝒏
𝚫𝝓
𝟐
Δ𝐴
= 2𝑁𝜙 ·  
1
2
· cos 0 
𝑑𝜙
𝑑𝐴
  = 𝑁𝜙𝑑𝜙 
Reduciéndose la ecuación (ii)  a:  
                   𝑁𝜙𝑑𝜙- 𝑝𝑟𝑟𝑑𝜙 = 0 
Y multiplicándola por el ancho dx tenemos finalmente la siguiente ecuación de equilibrio 
que corresponde a las fuerzas que son perpendiculares a la superficie media de la cáscara: 
NΦdxdΦ - prdxrdΦ = 0    (18) 
 
Teniendo las 3 ecuaciones (16), (17) y (18) de equilibrio planteadas, las dividimos cada 
una entre los diferenciales (dx·dΦ) y obtenemos las ecuaciones diferenciales para las 
fuerzas de membrana de la cáscara: 
 
         
𝜕𝑁𝑥
𝜕𝑥
𝑑𝑥 𝑟𝑑𝜙 +
𝜕𝑁𝜙𝑥
𝜕𝜙
𝑑𝜙𝑑𝑥 + 𝑝𝑥𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0 |  dxd 
          𝑟
𝜕𝑁𝑥
𝜕𝑥
+
𝜕𝑁𝜙𝑥
𝜕𝜙
+ 𝑝𝑥𝑟 = 0    (19) 
         
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
𝑑𝜙𝑑𝑥 +
𝜕𝑁𝑥𝜙
𝜕𝑥
𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 + 𝑝𝜙𝑑𝑥𝑟𝑑𝜙 = 0 |  dxd 
          
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
+ 𝑟
𝜕𝑁𝑥𝜙
𝜕𝑥
+ 𝑟𝑝𝜙 = 0 
         
𝜕𝑁𝑥𝜙
𝜕𝑥
 = - p - 
1
𝑟
𝜕𝑁𝜙
𝜕𝜙
     (20) 
NΦdxdΦ - prdxrdΦ = 0          |  dxd 
NΦ = prr      (21) 
 Para los tanques que contengan hidrocarburos (o que tengan la misma forma y contengan 
algún fluído en estado líquido), que son cáscaras cuyos perfiles son curvas cerradas y que 
solamente tienen 2 perfiles como límites, solamente nos interesa la última ecuación (21). 
En esta ecuación sólo tenemos esta fuerza anular o de tensión circunferencial que es 
finalmente una fuerza de tensión en la membrana, la cual depende única y exclusivamente 
de la intensidad de la carga normal pr y no es influenciada por condiciones de borde168.  
 
7. Flexión de Cáscaras Cilíndricas Circulares 
Se ha visto que las ecuaciones de las cáscaras se simplificaban de manera importante si 
se eliminaban los momentos flectores y torsores así como otras fuerzas transversales que 
los puedan generar y esto es lo que llamamos Esfuerzos de Membrana. Sin embargo, hay 
ocasiones en donde la rigidez flexionante de la cáscara, si bien pequeña, no puede ser 
despreciada por lo que es necesario desarrollar una teoría de flexión y por lo tanto todas 
las resultantes de esfuerzos que se muestran en el Punto 3 de acuerdo a la Figura 4.2, 
tienen que ser tomadas en cuenta.  
 
Usando las mismas coordenadas x y Φ que usamos para el desarrollo de las ecuaciones 
de acuerdo a la teoría de membrana para cilindros (Figura A2.8, Punto 6), siendo x la 
distancia del punto en estudio del plano base o de referencia normal a las generatrices 
(plano que por lo general se hace coincidir con uno de los límites del cilindro), y Φ que 
mide la distancia angular del punto en estudio de una generatriz de referencia, el cual no 
                                                 
168 Las tan nombradas “condiciones de borde” que se escuchan constantemente en la ingeniería y en la 
física tienen su modelo referencial e inicial, de acuerdo a Arnold Sommerfeld, en la gran obra del físico y 
matemático francés Jean Baptiste Fourier (1768 – 1830) “Théorie analytique de la chaleur”, aparecido en 
1822 y en donde  Fourier presenta el problema general de las condiciones o valores de borde sobre la 
base del caso de la conducción del calor. En esa misma monumental obra también presenta Fourier las 
series trigonométricas tan famosas y usadas hoy en día, las mismas que tienen aplicaciones 
fundamentales en la mecánica de vibraciones, entre otras ramas de la ciencia. 
necesariamente tiene que ser el punto más elevado. El elemento de cáscara que tenemos 
es el siguiente: 
 
Fig. A2.10 a y b. Flügge, Wilhelm. “Stresses in Shells”. Springer Verlag Berlin 
Heidelberg New York. Segunda Edición. Alemania / Estados Unidos de Norteamérica. 
1973. 
 
      
La Figura A2.10 a contiene todas las fuerzas externas e internas que actúan en este 
elemento y la Figura A2.10 b contiene los momentos flectores y torsores, mostrados en 
la manera típica de flechas con doble cabeza y siguiendo la clásica regla de la “mano 
derecha”.  
 
No se van a desarrollar acá todas las ecuaciones de equilibrio, sino que partiendo de este 
problema general, se procederá a analizar el problema particular de los tanques cilíndricos 
conteniendo algún fluido líquido a presiones atmosféricas. Solamente queda indicar que 
del problema general se obtienen 4 ecuaciones de equilibrio que tienen 8 resultantes de 
esfuerzo, por lo que al no ser un problema estáticamente determinado, es necesario 
estudiar las deformaciones en la cáscara de tal manera de que podamos obtener otras 
ecuaciones y poder desarrollar las llamadas ecuaciones de compatibilidad esfuerzo – 
deformación y así poder resolver las incógnitas. 
 
Añadiremos que la deformación de un cilindro puede ser descrita por 3 componentes de 
desplazamiento de un punto arbitrario llamado A de la cáscara, el cual tiene por 
coordenadas x, Φ y la distancia z a la superficie media, de tal manera que r + z 
(suponiéndola positiva) es la distancia del punto al eje del cilindro. De esta manera se 
tienen los siguientes componentes de deformación para el Punto A: 
uA: Desplazamiento a lo largo de la generatriz, positivo en sentido creciente de x. 
vA: Desplazamiento a lo largo del círculo de radio r + z, positivo en el sentido creciente 
de Φ. 
wA: Desplazamiento radial, positivo si es alejándose del eje del cilindro. 
Además, se tienen los valores correspondientes u, v y w para un punto en la superficie 
media que también tiene por coordenadas x, Φ y r (en este caso no hay z ya que el 
punto está justo en la superficie media a donde se mide r). 
 
El siguiente paso de nuestro estudio es ya pasar a ver los tanques cilíndricos, que son 
tratados en el Capítulo III.  
 
 
 
APENDICE III 
SOBRE LA NORMA API 650 Y SUS 
DISPOSICIONES GENERALES  
El API 650 es hoy en día un elaborado manual el cual consta de 10 Capítulos o Secciones 
y 26 Apéndices, dentro de los cuales está el diseño sismorresistente de estos tanques. 
Estas 10 Secciones incluyen disposiciones generales, la calidad de los materiales a usar, 
las referencias a usar que son básicamente normas complementarias, las pautas de diseño, 
recomendaciones de fabricación y montaje, etc. Dentro de los 26 Apéndices no se usan 
todos simultáneamente, depende de cuáles son necesarios para el tanque que estamos 
diseñando.  
 
Evidentemente para el Perú, Chile, California o Alaska en los EE.UU., que son zonas de 
alta sismicidad, el Apéndice E “Seismic Design of Storage Tanks” es de carácter 
obligatorio. Hay otros apéndices como el B, “Recommendations for Design and 
Construction of Foundations for Aboveground Oil Storage Tanks”, que contiene 
recomendaciones y exigencias para el diseño de la cimentación de estos tanques; el 
Apéndice R “Load Combinations” donde está la combinación de cargas a considerar para 
el tanque; el Apéndice I “Undertank Leak Detection and Subgrade Protection”, donde 
figuran las recomendaciones y exigencias para la protección contra una posible fuga de 
hidrocarburos a través del fondo; siendo de uso obligatorio en prácticamente cualquier 
diseño. Hay otros apéndices como el F, “Design of Tanks for Small Internal Pressures” 
por ejemplo, que se tendrá que emplear solamente si el tanque está sometido a pequeñas 
presiones internas. Hasta hace algunos años este apéndice se usaba cuando la presión 
interna superaba los 0.5 psig hasta un máximo de 2.5 psig. Hoy en día se debe de usar si 
es que la presión interna va a superar el peso de las planchas del techo en el caso de 
tanques totalmente cerrados, como los de techo cónico muy usados en el Perú. Siendo por 
lo general el espesor de estas planchas de 5 mm (3/16”) que es el mínimo exigido y el que 
siempre se usa, esto equivale a una presión interna de aproximadamente 0.056 psig. El 
límite superior de 2.5 psig se ha mantenido. Además este apéndice solamente se puede 
usar si es que la temperatura interna del tanque no supera los 200ºF ó 93.3ºC, lo cual bajo 
condiciones normales de servicio es prácticamente imposible. En zonas tropicales estos 
tanques rara vez superan los 100ºF (38º C). Si es que la temperatura interna va a superar 
este límite, ya se tiene que usar las disposiciones del Apéndice M “Requirements for 
Tanks Operating at Elevated Temperatures”, las cuales permiten una temperatura de 
operación máxima de 500ºF (260ºC). Por encima de esa temperatura no se pueden operar 
este tipo de tanques para hidrocarburos. Evidentemente tanto el Apéndice F como el 
Apéndice M deberán ser usados solamente si el diseño y las condiciones de operación del 
tanque lo ameritan, caso contrario no son necesarios. Y así como este último caso, hay 
varios apéndices que muchas veces no se van a necesitar. 
 
El API 650 usa, como muchas normas, las palabras inglesas “shall” y “should”, donde la 
primera significa “debe” o “tiene” en el sentido imperativo, mientras en el segundo caso 
significa “debería” o “tendría” pero en un sentido de recomendación, es decir, el API 650 
tiene finalmente, como toda norma, exigencias y recomendaciones.  
 
Por ser la industria petrolera una actividad básicamente privada169, el API 650 (y en 
general el API) indica muchas veces en sus recomendaciones y hasta en algunas 
exigencias, que el dueño o mandante del tanque y en acuerdo con el diseñador, decidirán 
sobre los detalles de diseño del tanque. Finalmente será el dueño o empresa privada la 
responsable final (además del diseñador y constructor del tanque y, en su defecto, el 
fabricante del acero si el acero no cumple con las especificaciones que debería tener y en 
las cuales confían tanto el diseñador como el constructor del tanque) ante el Estado y la 
sociedad sobre el correcto funcionamiento de un tanque. En caso de ocurra un accidente, 
                                                 
169 En los EE.UU. es totalmente privada y el API en general fue desarrollado en y para los EE.UU., aunque 
como muchas normas es aplicable a nivel mundial, ya que un tanque en Texas, California, Arabia, Perú o 
Alaska, se diseña bajo los mismos principios, con las consideraciones especiales relativas a sismos, vientos 
muy fuertes, temperaturas extremas, etc. que pueden darse en cada caso en particular. 
este debe de ser por razones fortuitas o algún evento extraordinario y no por haber querido 
abaratar costos al no seguir las normas. 
 
Presentaremos a continuación, pues, los distintos componentes del reglamento API 650 
en el mismo orden y con los mismos títulos en que aparecen en el código original. 
 
1. Alcance 
El alcance del API 650 está claramente establecido en la “SECTION 1 – SCOPE” o 
“SECCION 1 – ALCANCE”, en donde escuetamente en 4 páginas la norma hace un 
pequeñísimo resumen de su contenido y de los alcances, limitaciones y responsabilidades 
de la misma, así como algunas pequeñas acotaciones. 
 
2. Referencias 
En la “SECTION 2 – REFERENCES” o “SECCION 2 – REFERENCIAS”, el API 650 
nombra las distintas normas en las que se apoya, que son complementarias o que se 
pueden usar ya sea como una referencia o un apoyo sobre temas que no contemple 
adecuadamente o tal vez ni siquiera lo contemple el API 650. Así tenemos entre las 
principales normas que compementan el diseño y construcción de estos tanques las 
siguientes: 
 API 582, que es una guía y recomendaciones para soldadura. 
 API 651, que es para el diseño de la protección catódica (protección contra la 
corrosión) de los fondos de acero de los tanques. 
 API 2000, que es para el diseño de los venteos de los tanques, ya que estos tienen que 
ser diseñados de tal manera que cuando se produzca el llenado o el vaciado del tanque, 
no se produzcan esfuerzos excesivos por sobrepresiones o subpresiones. No hay que 
olvidar que muchas veces los flujos de entrada y salida están alrededor de los 6,000 
barriles/hora, equivalente a 265 l/s. 
 API 2003, que son las reglamentaciones para evitar cualquier ignición producto de 
corrientes estáticas y otros tipos de energía eléctrica. 
 ACI – 318, que es la norma recomendada por el API 650 para el diseño de la 
cimentación del tanque que es básicamente de concreto armado. 
 AISC, Manual of Steel Construction, Allowable Stress Design (ASD), es decir que 
el API 650 no permite el uso del “Diseño por Factores de Carga y Resistencia” o 
“Load Resistance Factor Design” (LRFD por sus siglas en inglés) del AISC 
(American Institute of Steel Construction), conocido también simplemente como 
diseño por resistencia, a la rotura o al límite. Lo que llama la atención es que parece 
que el API 650 hace clara referencia a la novena edición de ese Manual (1989), 
cuando fue el último año en que se publicó el Manual “Por Esfuerzos Permisibles” o 
“Allowable Stress Design” (ASD por sus siglas en inglés), ya que en 1986 apareció 
la primera edición del famoso y popular Manual del AISC siguiendo el método LRFD. 
Es más, en realidad desde la primera edición de su famoso Manual, conocido hoy en 
día como AISC 360, hasta la octava edición del Manual de 1978, todo lo que contenía 
dicho Manual era para el diseño por esfuerzos permisibles. Por ello al aparecer en 
1986 la primera edición para el diseño por resistencia LRFD, siglas que estaban 
impresas en la tapa y era parte del título del Manual, la novena edición de 1989, que 
era en cierta forma la continuación de la octava edición de 1978 llevó impreso en la 
tapa y en el título en general las siglas ASD para diferenciarlo del LRFD. 
Sin embargo en la edición número 13 del Manual del año 2005 (en 1993 y 1999 
aparecieron 2 ediciones más del Manual de acuerdo al método LRFD), se ha unificado 
en una misma norma el ASD170 y el LRFD, toda vez que el comité se ha dado cuenta 
que no necesariamente todas las estructuras, especialmente en lo concerniente a 
instalaciones industriales, pueden ser diseñadas mejor con el sistema LRFD debido a 
que las combinaciones de cargas amplificadas que usa el AISC con el método LRFD 
fueron desarrolladas para edificios y no son aplicables a instalaciones industriales171.  
                                                 
170 Hay que indicar que en el Manual del 2005 el AISC sigue usando las siglas ASD pero ya no como siglas 
de “Allowable Stress Design”, sino como siglas de “Allowable Strength Design” ó “Resistencia de Diseño 
Permisible”. 
171 Ver el Apéndice V. 
Por ello creemos que también se podría usar sin ningún problema la edición Nº 13 del 
Manual del AISC usando los coeficientes de seguridad para esfuerzos permisibles sin 
amplificación de las cargas, aunque debido a que las fórmulas para el cálculo de la 
carga de pandeo de una columna que presenta el API 650 son de la edición de 1989 
del Manual con una pequeña variante, y no las de la edición del 2005,172 pareciera que 
no está contemplado el uso de la nueva edición del año 2005 a pesar que el API 650 
utilizado para este trabajo es del año 2009.  
 ASCE – 7, que es la norma de cargas de los EE.UU. Esta es la que se puede usar para 
el diseño sísmico de un tanque ya que es la que va a dar las cargas sísmicas a las 
cuales va a estar solicitado un tanque. En el caso del Perú, al ser nuestra aceleración 
máxima que considera nuestras normas la misma que para la costa oeste 
norteamericana (0.4 g), no hay mayor problema en usar el ASCE – 7  directamente.173 
 AWS 5.1, que es la norma de los electrodos de acero al carbono los cuales son uno 
de los tipos de electrodos que se usan para soldar de acuerdo a la soldadura de 
electrodo protegido conocida simplemente como SMAW (“Shielded Metal Arc 
Welding”), y que es la soldadura más popular a nivel mundial y la más usada en el 
Perú por su simpleza y facilidad, y es un tipo de soldadura con que se permite montar 
estos tanques. 
 NFPA 30, que es la norma que regula todo lo concerniente al almacenamiento de 
líquidos combustibles e inflamables que se almacenan en este tipo de facilidades. La 
diferencia entre un líquido combustible y uno inflamable es que este último tiene una 
temperatura de ignición174, si es que hay una concentración suficiente de vapores, de 
100ºF (37.8ºC) o menos (llamados líquidos Clase I), mientras los líquidos 
combustibles (llamados líquidos Clase II y Clase III) tienen una temperatura de 
ignición superior. A su vez hay una serie de subdivisiones dentro de los mismos que 
no vamos a tratar en este trabajo. 
 
                                                 
172 Ver más adelante el numeral 5.2 de este Apéndice. 
173 Ver el Apéndice V. 
174 Acción de encenderse. 
Además de las normas referidas, se mencionan otras normas del API; normas de la AAI 
(The Aluminium Association); otras normas del ACI (American Concrete Institute); del 
AISI (American Iron and Steel Institute); de la ASCE (American Society of Civil 
Engineers); de la ASME (American Society of Mechanical Engineers); de la ASNT 
(American Society for Nondestructive Testing); de la ASTM (American Society of 
Testing and Materials); de la AWS (American Welding Society); de la CSA (Canadian 
Standard Association); de la ISO, de la PIP (Process Industry Practices); de la U.S. EPA 
(U.S. Environmental Protection Agency); de la U.S. OSHA (U.S. Department of Labor, 
Occupational Safety and Health Administration) y del WRC (The Welding Research 
Council). 
Sin embargo, el propósito central de nuestra investigación se centra en el diseño del 
tanque desde un punto de vista mecánico, es decir, que sea estable, resistente y lo 
suficientemente rígido ante la acción de distintas cargas o combinación de ellas, siendo 
el diseño sísmico de la mayor importancia y para ello vamos a hacer también una 
comparación usando para la obtención de las cargas laterales impuestas al tanque por la 
acción sísmica la norma norteamericana, la norma chilena y la norma peruana. De esa 
manera podremos diseñar nuestro tanque modelo, específicamente en la Refinería La 
Pampilla. Una vez que se tienen las cargas laterales de sismo, el diseño se hace siguiendo 
las pautas dadas por el API 650 en su Apéndice E donde lógicamente el procedimiento es 
uno, independientemente de la magnitud de la carga lateral. 
 
3. Definiciones 
En la “SECTION 3 – DEFINITIONS” ó “SECCION 3 – DEFINICIONES”, hay un 
glosario de términos y definiciones de acuerdo a como los usa y entiende el API 650.  
 
4. Materiales 
En la “SECTION 4 – MATERIALS” o “SECCION 4 – MATERIALES”, el API 650 da 
una lista de materiales que se pueden usar y bajo que condiciones.  
 
Hay en primer lugar una lista de distintas especificaciones ASTM para el uso de distintos 
tipos de plancha de acero que pueden ser usados para montar los tanques. Dentro de ese 
grupo tenemos las especificaciones para planchas ASTM A 283 Grado C175 y las ASTM 
A 36, que son los aceros (sino los únicos) usados en el Perú para montar estos tanques. 
Los aceros de ambas especificaciones ASTM (A 36 “Standard Specification for Carbon 
Structural Steel” y A 283 “Standard Specification for Low and Intermediate Tensile 
Strength Carbon Steel Plates”), son aceros muy populares por ser aceros comerciales que 
se fabrican sin mayores complicaciones al ser usados directamente en su condición de 
laminados, (el A 36 es el acero de uso estructural más fabricado y usado a nivel mundial); 
tampoco necesitan de cuidados especiales al momento de ser soldados, dado que 
pertenecen a los aceros de bajo carbono (hasta 0.25% de carbono), aunque con el A 36 
hay que tener ya ciertos cuidados, toda vez que su contenido de carbono varía según el 
espesor de la plancha. Planchas de más de 1.5” (40 mm) de espesor tienen 0.26% de 
carbono y planchas de más de 4” (100 mm) tienen 0.29% de carbono. Si bien aceros de 
bajo carbono en el rango superior de 0.25% a 0.30% tienen aún una buena soldabilidad, 
pueden presentar a veces algunos problemas.  
 
El otro problema que tiene la especificación ASTM A 36 es que tiene un límite de fluencia 
mínimo establecido de 36 ksi (2,530 kg/cm2 que se toma como 2,500 kg/cm2 con fines 
prácticos o 248 MPa que se toma como 250 MPa con fines prácticos), pero no especifica 
un límite de fluencia superior, habiéndose encontrado aceros A 36 con límites de fluencia 
superiores a los 50 ksi (3,500 kg/cm2 o 350 MPa), pudiendo tener entonces que usarse el 
precalentamiento de las planchas y soldar con electrodos de bajo hidrógeno para evitar 
problemas posteriores al momento de soldar las planchas.  
 
Los aceros A 36 y A 283 están también sujetos a las exigencias contenidas en la 
especificación ASTM A 6 “Standard  Specification for General Requirements for Rolled 
                                                 
175 En realidad no existe la especificación ASTM A 283 Grado C, lo que existe es la especificación ASTM A 
283, donde se especifican las propiedades químicas y mecánicas  de los distintos grados de acero que 
conforman esta especificación, que son el Grado A, Grado B, Grado C y Grado D. 
Structural Steel Bars, Plates, Shapes, and Sheet Piling” donde, por ejemplo, se indica 
entre otras cosas que las planchas no pueden tener menos de 0.3 mm (0.01”) en su espesor 
respecto al espesor nominal indicado.  Esto es algo que por ejemplo el API 650 en el 
punto 4.2.1.3 dice explícitamente, pero que obviamente siempre se va a cumplir, toda vez 
que las planchas fabricadas bajo la especificación ASTM A 36 y     A 283  están a su vez 
obligadas a cumplir con la especificación ASTM A 6, aunque la A 6 indica claramente 
que en caso de conflicto entre la A 6 y la norma específica de algún tipo de acero, 
prevalece la norma específica. Las características mecánicas principales de estos 2 tipos 
de acero son: 
 
 A 283 Grado C A 36 
Fy min 
30 ksi 
2,100 kg/cm2 
207 MPa 
36 ksi 
2,530 kg/cm2 
248 MPa 
Fu 
55 – 75 ksi 
3,850 – 5,250 kg/cm2 
379 – 515 MPa 
58 – 80 ksi 
4,050 – 5,600 kg/cm2 
400 – 550 MPa 
Fuente: ASTM Specification A 36/ A 36M – 01 y ASTM Specification A 283/ A 283M – 00. 
 
Sus principales características químicas son: 176 
 
ASTM A 283 Grado C: 
Elementos Grado C 
Carbono, max. % 0.24 
Manganeso, max. % 0.90 
Fósforo, max. % 0.035 
Sulfuro, max. % 0.04 
Silicio: 
Planchas hasta 40 mm incl., max. % 
Planchas de más de 40 mm, % 
 
0.40 
0.15 – 0.40 
Cobre, min. % si es que se especifica 0.20 
Fuente: ASTM Specification A 283/ A 283M – 00 
 
                                                 
176 En el caso del acero A 36 solamente se presentan las exigencias de la especificación para planchas, ya 
que hay otras para perfiles y barras. El acero A 283 solamente se fabrica en planchas. 
ASTM A 36: 
Elementos 
Espesor 
de 
Plancha 
Hasta 20 
mm incl. 
Más de 20 
hasta 40 
mm incl. 
Más de 40 
hasta 65 
mm incl. 
Más de 65 
hasta 100 
mm incl. 
Más de 
100 
mm 
Carbono, max. %  0.25 0.25 0.26 0.27 0.29 
Manganeso, %   0.80 – 1.20 0.80 - 1.20 0.85-1.20 
0.85-
1.20 
Fósforo, max. %  0.04 0.04 0.04 0.04 0.04 
Sulfuro, max. %  0.05 0.05 0.05 0.05 0.05 
Silicio, %  
0.40 
max. 
0.40 max. 0.15-0.40 0.15-0.40 
0.15-
0.40 
Cobre, min. % si 
es que se especifica 
 0.20 0.20 0.20 0.20 0.20 
Fuente: ASTM Specification A 36/ A 36M – 01. 
 
Vemos pues que las composiciones químicas de las planchas fabricadas de acuerdo a la 
especificación A 36 hasta 40 mm de espesor, son bastante similares a las especificaciones 
de las planchas fabricadas de acuerdo a la especificación A 283 para el caso del acero 
Grado C. 
 
El API 650 permite el uso de planchas ASTM A 36 hasta un espesor máximo de 40 mm 
o 1.5” y de planchas ASTM A 283 Grado C hasta un máximo de 25 mm o 1”. En general 
el API 650, en el punto 4.2.1.4 limita el espesor de las planchas para el cilindro del tanque 
a un máximo de 45 mm (1.75”), es decir, los tanques de almacenamiento tienen una 
capacidad límite que está gobernada por el espesor de las planchas. Además indica el 
mismo punto que planchas más anchas de 40 mm (1.5”), tienen que ser normalizadas o  
templadas y revenidas (quenched – tempered)177, además ser hechas de grano fino y con 
un proceso de fabricación de desoxidación que produzca un acero calmado (killed 
steel)178 y sometidas a pruebas de impacto, es decir, al Ensayo de Charpy. 
 
                                                 
177 Es decir, tratadas térmicamente para mejorar sus propiedades mecánicas como la ductilidad, 
tenacidad, límite de fluencia y resistencia. 
178 Ver Apéndice I. 
Finalmente respecto a las planchas, el API 650 pone algunas limitaciones para su uso de 
acuerdo a la temperatura ambiental en la que van a estar los tanques. Hay una tabla (Tabla 
4-1 para SI) que indican la Mínima Temperatura Permisible de Diseño del Metal, que es 
la mínima temperatura a la que puede estar sometida las planchas del tanque sin la 
necesidad de tener que hacer pruebas de impacto de acuerdo a la calidad del acero y el 
espesor de la plancha y de tal manera de prevenir una falla por fractura frágil. La 
temperatura de diseño del metal es, de acuerdo al punto 3.4 (de la SECCION 3 – 
DEFINICIONES), la Mínima Temperatura de Metal de Diseño Permisible para el diseño 
y se debe de asumir como 8ºC por encima de la temperatura promedio ambiental más baja 
en un día en la localidad en donde va a estar emplazado el tanque.  
 
Para planchas A 36 y A 283 Grado C (que bajo condiciones de acero laminado y de 
desoxidación semicalmada (semikilled steel)179 pertenecen al Grupo I) la mínima 
temperatura permisible de diseño  es de -12ºC para un espesor de 6 mm, es decir, hasta 
los -20ºC de temperatura promedio en un día se pueden usar estas planchas de 6 mm para 
fabricar tanques de acero de este tipo, sin necesidad de un ensayo de impacto. Si el tanque 
es más grande, entonces ya se necesitan planchas más gruesas. Un tanque de chico a 
mediano, que necesite una plancha de 12 mm de espesor, la temperatura mínima promedio 
en un día en la localidad puede llegar a los -15ºC. Un tanque ya de cierto tamaño y 
relativamente grande, que necesite planchas de 20 mm (tanques de 100,000 barriles o 
más), la temperatura media mínima en un día puede llegar a los -5ºC. Debajo de esa 
temperatura, la plancha A 36 o A 283 Grado C necesitará una prueba de impacto. En 
general en las altas zonas mineras no hay problemas salvo para tanques grandes de 
planchas gruesas. Hay que indicar que la plancha A 36 para este grupo puede ser máximo 
de 20 mm de espesor, la A 283 si puede llegar a su máximo espesor de 25 mm. 
 
En todo caso sino se tiene que usar algún acero del Grupo II (hay en total 6 grupos de 
acero para el API 650), donde está el A 36 mas no el   A 283 Grado C, además de otros 
aceros. El A 36 de este grupo tiene que ser semicalmado o calmado (semikilled o killed) 
                                                 
179 Ver Apéndice I. 
y en este grupo se puede llegar a temperaturas promedio ambientales en un día de  -35ºC 
para planchas de 6 mm de espesor, -30ºC para planchas de 12 mm de espesor y -21ºC 
para planchas de 20 mm de espesor. Como comparación con otras normas (y por ende 
distintas exigencias como las presentadas en el Apéndice I), el API 620 (que son tanques 
iguales a los del API 650 con la diferencia que están a presiones entre los 2.5 psig y los 
15 psig, por ende sus factores de seguridad deben de ser mayores) indica para el caso de 
acero A 36180 que para planchas de 12 mm o menos, la temperatura promedio mínima en 
un día tiene que ser -12ºC y para planchas de 20 mm o menos, la temperatura promedio 
mínima en un día mínima tiene que ser 10ºC. Asimismo para el caso de querer usar una 
plancha A 36 de mayor espesor (mayor a 20 mm hasta 40 mm), el API 650 pone una serie 
de condiciones al contenido químico de la plancha de acero.  
 
Como comparación, el código ASME Sección VIII División 1 (para recipientes a presión 
con más de 15 psig), la temperatura promedio mínima en un día para un acero A 36 es de 
-12ºC para 12 mm de espesor y de 7ºC para 20 mm de espesor. Vemos pues, claramente, 
como para un mismo tipo de acero, la exigencias de las pruebas de impacto (“Charpy V 
Notch Test”) necesarias para verificar la tenacidad de un acero son variables según el uso 
de la estructura y la norma bajo la cual se diseña.  
 
Finalmente no debemos olvidar que si bien las características mecánicas descritas junto 
con el módulo de elasticidad son suficientes desde el punto de vista de diseño estructural, 
en términos de soldabilidad del acero son las propiedades químicas las más 
determinantes.  
 
5. Diseño 
La “SECTION 5 – DESIGN” o “SECCION 5 – DISEÑO” del API 650 es todo lo 
referente al diseño de los tanques y es la parte principal de la norma, por ello contiene 80 
                                                 
180 Por ejemplo el API 620 no permite el diseño y construcción de tanques con acero ASTM  A 283 Grado 
C. 
páginas. Comienza con unas definiciones de términos ligados con la soldadura. En el 
punto 5.1.3 y subsiguientes se comienzan a dar una serie de recomendaciones respecto a 
la soldadura, si la soldadura es de filete, a tope, de bisel o doble bisel, etc.; y en este caso 
si es de penetración parcial o penetración completa, recomendaciones para las juntas 
soldadas verticales y horizontales del cilindro, de las soldaduras de las planchas de fondo, 
la soldadura de la pared del cilindro con el fondo y de los rigidizadores del cilindro. En 
ese punto, 5.1.5.9, el API 650 indica según el diámetro del cilindro, cual debe ser la 
medida del rigidizador (que es un ángulo) de la coronación del tanque de acuerdo a la 
siguiente tabla: 
DIAMETRO DEL TANQUE 
(en metros) 
MINIMO TAMAÑO DEL ANGULO 
SUPERIOR (en pulgadas) 
D ≤ 11 2 x 2 x 3/16 
11 < D ≤ 18 2 x 2 x 1/4 
D > 18 3 x 3 x 3/8 
 
Luego en el punto 5.2 comienza con el punto 5.2.1 “Loads” (Cargas), donde se definen 
las cargas como la carga muerta, la carga viva, la presión interna de diseño, etc. y cuya 
combinación están en el Apéndice R.  
 
En el punto 5.3 se tocan los diversos temas como el punto 5.3.1 “Foundation” 
(Cimentación), haciendo hincapié al Apéndice B que es precisamente el que trata sobre 
cimentaciones; el punto 5.3.2.1 “Corrosion Allowances” (Corrosiones Permisibles), 
donde se dan diversas pautas para los sobre espesores a considerar de los distintos 
elementos estructurales por factores de corrosión.  
 
Teóricamente se puede diseñar un tanque sin considerar un factor de corrosión adicional, 
pero eso implicaría pintar al 100% el tanque por fuera y por dentro. Por adentro solamente 
se pinta de acuerdo a la experiencia el fondo, una cinta de 1 metro por encima del fondo 
en la pared del cilindro y bases de columnas, el techo y 1 a 2 metros por debajo de la 
coronación del cilindro y la parte superior de las columnas. Además implica tener un 
mantenimiento muy minucioso por fuera y también por dentro181. Una vez más, depende 
de la decisión del propietario y el diseñador, así como el producto a almacenar. Un 
petróleo crudo que contiene azufre y agua tiene una gran capacidad de corroer metales, 
mientras productos como el diesel 2 o las gasolinas, son mucho menos agresivos.  
 
Lo usual para crudo es considerar un sobre espesor por corrosión de 1/8” o 3 mm 
adicionales al espesor de plancha obtenido por cálculo. Como una idea paralela, la NACE 
(National Association of Corrosion Engineers), una de las asociaciones líderes a nivel 
mundial para la protección contra la corrosión, recomienda en su norma SP – 0294 – 2006 
“Design, Fabrication, and Inspection of Storage Tank Systems for Concentrated Fresh 
and Process Sulfuric Acid and Oleum at Ambient Temperatures” que para tanques de 
acero vertical apoyados sobre el suelo un sobre espesor por corrosión mínimo de 1/8” (3 
mm). Pero hay que remarcar que eso es para ácido sulfúrico que, como reconoce la 
NACE, es el producto más agresivo existente que se almacena en tanques de este tipo. 
 
Como algunas ideas adicionales al fenómeno de corrosión podemos citar el estudio de 
Malo et al. (2003) sobre la corrosión en los fondos de los tanques (que son la parte más 
afectada) cuando almacenan distintos tipos de crudos, ya que cada crudo es distinto, hasta 
crudos de un mismo yacimiento tienen diferencias según el pozo de donde provengan. 
Los resultados para acero al carbono no protegido (ya sea con pintura o protección 
catódica) iban desde pérdidas de 1.5 mm/año hasta 2.7 mm/año a temperatura ambiente.  
 
Por otro lado, Whitaker (1976)182 encontró en estructuras de acero en ambientes agresivos 
como pilares de acero de muelles en la zona donde sube y baja la marea una pérdida del 
acero por corrosión de entre 0.075 a 0.175 mm/año.  
                                                 
181 Implicaría tener que vaciar más seguido un tanque para poderlo verificar con sus consiguientes costos. 
182 Whitaker, T. “The design of Piled Foundations”, 2nd ed., Pergamon Press, Oxford. 1976. De Coduto, 
Donald. “Foundation Design. Principles and Practices”. Prentice Hall Inc. Segunda Edición. Estados 
Unidos de Norteamérica. 2001. 
 A continuación un gráfico comparativo de distintos tipos de acero en una atmósfera 
industrial relativamente agresiva, donde se ve que los aceros al carbono son los más 
propensos a la corrosión ya que los aceros de aleación presentan mejores condiciones de 
resistencia a la corrosión debido, precisamente, a algunos elementos de aleación. Se puede 
observar del gráfico que la corrosión inicial es mayor; esto debido a que una vez formada 
la primera capa de óxido, la misma se vuelve como una capa protectora que reduce la 
velocidad de corrosión, al reducir la exposición del acero aún no corroído al medio 
ambiente, siendo esto válido para cualquier tipo de acero.183 
 
Fig. A3.1 Salmon, Charles, Johnson, John y Malhas, Faris. “Steel Structures. Design and 
Behavior”. Pearson Education Inc. Quinta Edición. Estados Unidos de Norteamérica. 2009. 
 
Vemos que para el caso de los aceros al carbono al término del primer año la capa de 
acero se ha reducido en aproximadamente máximo 5 mils (0.13 mm), llegando al cabo de 
10 años a unos 10 mils (0.26 mm). 
                                                 
183 En general esto es lo que pasa por ejemplo con el acero inoxidable y el aluminio que se dice que son 
“inoxidables”. La realidad es que también se corroen, simplemente que la primera capa inicial de óxido es 
tan fina y delgada que prácticamente no se nota y la misma genera una capa impermeable que ya no 
permite que continúe el proceso de corrosión. Esta primera finísima capa es la que genera ese acabado 
mate en el acero inoxidable y el aluminio.  
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Las grandes diferencias de velocidad de corrosión que se desprenden del gráfico y de los 
estudios de Whitaker (que como se puede ver son similares) respecto a los resultados de 
la investigación de Malo et al. (2003) es que además de agua (que es el elemento que 
tiene que estar presente para que ocurra el fenómeno electroquímico de la corrosión), el 
crudo contiene dióxido de carbono (CO2) y ácido sulfhídrico (H2S), los cuales facilitan 
las reacciones de oxidación del acero. Además hay presencia de otros agentes agresivos 
como la acción de bacterias y un alto contenido de cloruros que hacen inestables los 
productos de corrosión que podrían actuar precisamente como barreras protectoras. 
 
El punto 5.4 habla de las planchas de fondo “Bottom Plates”, donde indica lo siguiente: 
 Las planchas de fondo tienen que tener un espesor nominal mínimo de 6 mm más el 
sobre espesor por corrosión, si es que se le da y, como ya lo hemos visto en el Capítulo 
V, el ancho mínimo de la plancha a usar debe de ser de 1800 mm (72”). De esa manera 
no se tiene tantas uniones soldadas la cual es cada una un punto potencial de fuga o 
filtración. Además que cada soldadura siempre genera distorsiones que es mejor 
reducir al mínimo. 
 El borde exterior de la plancha de fondo debe de sobresalir por lo menos 50 mm de la 
cara exterior de la pared del cilindro del tanque. Esto era hasta el año de 1997 siempre 
de 25 mm (1”). 
 Los fondos de los tanques deben de tener una pendiente mínima de 1:120 ó 0.83%, 
ya sea desde el centro hacia los bordes exteriores o, en su defecto, desde el borde 
exterior hacia el centro, aunque dependiendo del tamaño y producto del tanque, lo 
normal es tener pendientes de 1.5% a 2%, a veces hasta 3% para tanques relativamente 
pequeños    (D < 20 m) conteniendo crudo, es decir un producto altamente 
contaminado. 
Productos sucios como crudos requieren mayores pendientes que productos limpios 
refinados ya que contienen más agua y otras impurezas. Asimismo si el diámetro del 
tanque es muy grande no se le puede dar tanta pendiente en caso de usar un drenaje 
central (el más usado por cierto) que implica hacer la pendiente hacia el centro, ya 
que el punto de drenaje quedaría muy bajo y podría haber problemas para que el 
drenaje funcione por gravedad. Sin embargo si el tanque tiene producto, la presión en 
la parte superior del tazón del drenaje es toda la altura del producto, pero puede 
resultar complicado vaciarlo para mantenimiento, salvo que se le coloque luego una 
bomba a la línea.  
Tengamos en cuenta que estos tanques tienen tranquilamente 40 metros de diámetro, 
por lo que en este caso estaríamos hablando de prácticamente un desnivel de 40 
centímetros a la parte superior del tazón de drenaje para una pendiente del 2%, a ello 
se le debe de añadir la profundidad del sumidero que puede variar de 30 centímetros 
a los 90 centímetros. Si el punto del sumidero puede quedar muy bajo para el drenaje 
por gravedad, se tendría que levantar la cimentación externa del tanque con el costo 
que ello conlleva. La idea del drenaje (ya sea interior o periférico), es colectar las 
impurezas en los productos, básicamente agua, y esto no es ningún problema toda vez 
que el agua es más pesado que los hidrocarburos y por lo tanto decantan.  
En el caso de drenaje periférico se ubica un punto más bajo que el resto de los puntos 
del borde, en el caso con drenaje central, se ubica en la zona central un sumidero, el 
cual tiene determinadas dimensiones de acuerdo al tamaño del tanque y la tubería de 
drenaje del mismo, que a su vez depende tanto del tamaño del tanque como del 
producto que almacena. Para crudos el sumidero es grande y con una tubería de 
drenaje de 4”, mientras que para productos refinados (limpios o blancos), las tuberías 
son de 2” o 4”, dependiendo del tamaño del tanque. Tuberías de 3” no se estila usar 
por ser una tubería de tamaño no comercial, al menos en el Perú no se consigue con 
tanta facilidad. 
 
En la siguiente figura se muestra uno de estos drenajes típicos que se usan en los tanques: 
 
 Fig. A3.2. American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados 
Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
Las dimensiones A y B así como el espesor t del tazón de drenaje están en función al 
diámetro nominal de la tubería de drenaje (de 2” hasta 6”); mientras mayor el diámetro 
mayores las dimensiones del tazón, lo cual es lógico. La medida C es para el caso que se 
use un drenaje periférico, si se usa un drenaje central184, la medida será desde casi el 
centro hasta la pared del tanque. 
 
Por último no se debe de olvidar que la forma del fondo va a incidir en la geomembrana 
y el sistema de detección de fugas o filtraciones que se coloca debajo del fondo y cuyas 
exigencias y recomendaciones para este tipo de tanques están contenidas en el Apéndice 
I del API 650, punto que no va a ser tratado en este trabajo. 
                                                 
184 En realidad en el caso de los tanques comunes con columnas y techos cónicos, el tazón de drenaje no 
está exactamente al medio sino a un costado, muy cerca, ya que al medio viene la columna de apoyo.  
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 Dentro de los fondos hay 2 tipos: 
1. Uno donde las planchas llegan hasta el borde del tanque y se les va dando una 
conicidad hacia el centro de acuerdo a la pendiente estipulada. En este caso la pared 
del tanque (cilindro) descansa directamente sobre las planchas del fondo. Eso se 
muestra en las figuras A3.3 y A3.4 que siguen. 
 
Fig. A3.3: Arreglo de planchas típico de un fondo donde las planchas llegan hasta el borde. 
 
 
Fig. A3.4 de: American Petroleum Institute. “API Standard 650. Welded Tanks for Oil 
Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 2. Estados Unidos de 
Norteamérica. Noviembre 2009. 
 
 
Plancha del cilindro 
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En esta figura A3.4 se muestra el detalle del encuentro entre  las planchas de fondo 
y la pared del tanque en el caso de los fondos donde las planchas llegan hasta el borde 
del tanque. 
2. Alternativamente en el otro tipo de fondo las planchas también tienen una conicidad 
hacia el centro, pero no llegan hasta el borde del tanque. Estas planchas llegan hasta 
un anillo anular formado por planchas que tienen la forma de la circunferencia del 
tanque. En este caso, la pared del tanque descansa sobre estas planchas anulares. Este 
sistema hace un poco más caro y complicado el armado de un tanque, pero tiene la 
ventaja que permite hacer esa plancha anular de mayor grosor, y por lo tanto, con una 
mayor vida útil que el resto de las planchas de fondo. Cuando haya que cambiar el 
fondo, con este sistema resulta más sencillo ya que se cambian solamente las planchas 
interiores. Por norma esta plancha tiene que tener un ancho interior mínimo 600 mm 
(24”)  respecto a la cara interior de la pared del tanque (cilindro). Esto se muestra en 
las siguiente figura. 
 
Fig. A3.5: Arreglo de planchas típico de un fondo donde el borde es un anillo anular. 
 
En este arreglo del fondo las planchas centrales llegan hasta el borde de las planchas 
anulares y son luego éstas las que llegan a ser el apoyo del cilindro del tanque. 
Esquemáticamente se ve el corte de ese detalle de la unión cilindro – fondo en la 
siguiente figura: 
 Fig. A3.6. Detalle del encuentro entre la pared del tanque, la plancha anular que es en este caso 
de 12 mm y las planchas internas que son en este caso de 8 mm. 
 
Por otro lado, el anillo anular se puede usar por consideraciones de estabilidad ante 
la carga lateral del sismo, dándole espesores mayores. En este caso el ancho 
colaborante que ayuda a la estabilidad del tanque se puede considerar como máximo 
3.5% del diámetro del tanque     (0.035 D). Si este sobreancho se hace por 
consideraciones de estabilidad ante la carga lateral sísmica, serán estos cálculos los 
que determinen el ancho de esta plancha anular, no pudiendo ser en cualquier caso 
menor a los 600 mm. 
 
Asimismo, independientemente del tipo de fondo usado, el traslape mínimo entre las 
planchas del fondo es de 25 mm (1”) de acuerdo al API 650, según lo mostrado en la 
siguiente figura. 
 
 
Fig. A3.7. Detalle típico del traslape de las planchas de fondo con el traslape mínimo de 25 mm 
(1”) exigido por el API 650. 
 Fig. A3.8. Detalle típico del traslape de las planchas de fondo. Esto es para los 2 tipos de fondos 
presentados. 
 
 
5.1. El Diseño de la Cáscara Cilíndrica o Cilindro del Tanque 
El punto 5.6 “Shell Design” (Diseño de Cáscara) es el punto sobre el diseño del cilindro 
bajo condiciones estáticas y se usa para ello un análisis elástico y por esfuerzos 
permisibles. El punto 5.6.1.1 indica los espesores mínimos a usar de acuerdo al diámetro 
del tanque de acuerdo a la siguiente tabla: 
Diámetro el Tanque (m) Espesor Nominal de la Plancha (mm) 
D < 15 5 
15 ≤ D < 36 6 
36 ≤ D  ≤ 60 8 
60 < D 10 
 
Obviamente estas planchas tienen que tener como ancho mínimo 1800 mm como se ha 
venido diciendo. Los esfuerzos permisibles máximos a verificar son 2: 
1. Sd: Es el esfuerzo en la plancha con el tanque lleno de producto y no puede ser mayor 
a los 2/3 (66%) del esfuerzo de fluencia Fy  ni mayor a 2/5 (40%) del esfuerzo de 
rotura Fu del material de la plancha usada para el anillo. Para el cálculo de este 
esfuerzo no se debe de incluir el sobre espesor por corrosión, lo cual es lógico. 
2. St: Es el esfuerzo en la plancha con el tanque lleno de agua para la prueba 
hidrostática185 y no puede ser mayor que 3/4  (75%) del esfuerzo de fluencia Fy ni 
mayor a 3/7 (43%) del esfuerzo de rotura Fu del material de la plancha usada para el 
                                                 
185 El tanque tiene que estar lleno de agua mínimo 24 horas de acuerdo al API 650, Punto 7.3.6.5, antes 
de que entre en funcionamiento. 
anillo. Para el cálculo de este esfuerzo se debe de incluir el sobre espesor por corrosión 
que se haya considerado, lo cual también es lógico. 
 
Hay 2 maneras de calcular el esfuerzo. Una es por el llamado “Método del Pie”, que es 
permitido usarlo hasta los tanques con un diámetro máximo de 61 metros o el “Método 
de Diseño del Punto – Variable”, que es un método alternativo que no vamos a tratar acá 
y que se usa para tanques con diámetros mayores a los 61 metros. Este método es bastante 
engorroso, pero permite obtener planchas de menor espesor que con el Método del Pie al 
calcular con exactitud el lugar donde se desarrolla la máxima fuerza anular,  fuerza de 
membrana o tensión circunferencial, según lo visto en el Capítulo III. El Método del Pie 
usa las siguientes fórmulas: 
 
Para el esfuerzo Sd por producto el espesor de la plancha td viene dado por: 
td = 
4.9 D (H−0.3)G
Sd
 + CA 
 
Para el esfuerzo St por agua el espesor de la plancha viene dado por: 
tt = 
4.9 D (H−0.3)
St
 + CA 
donde: 
td: Espesor de diseño la plancha del anillo del cilindro, en mm. 
tt: Espesor de prueba hidrostática de la plancha del anillo del cilindro, en mm. 
D: Diámetro nominal del tanque, en m. 
H: Altura de diseño del líquido, en m. Es igual a la altura desde la parte inferior del anillo 
en consideración hasta la parte superior del líquido. Hay que indicar que esta altura no 
necesariamente tiene que ser igual para la altura de diseño del producto y la altura para 
la prueba hidrostática. 
G: Gravedad específica del líquido a ser almacenado. 
CA: Sobre espesor por corrosión, de acuerdo a lo indicado por el dueño y aceptado por el 
diseñador. 
Sd y St ya han sido definidos. 
 
Esta ecuación esta en el SI y nos da el esfuerzo de tensión en la plancha en N/mm. 
 
Esta ecuación del método del pie, si no le quitamos los 30 cm o 0.30 m como figura en 
las 2 ecuaciones (que equivalen justamente a un pie que son 30.48 cm, de allí el nombre), 
nos da resultados idénticos que si usamos la ecuación que obtenemos de la Teoría de 
Cáscaras para Cáscaras Cilíndricas y de acuerdo a lo que vimos en el Capítulo III: 
NΦ = γ r (h – x)  
donde: 
NΦ: Tensión en fuerza/unidad de longitud del ancho de la plancha. 
γ: Peso Específico del fluido, en kg/m3. 
h: Altura de diseño del líquido, en m. Es igual a la altura desde la parte inferior del anillo 
en consideración hasta la parte superior del líquido. Ojo, esta altura no necesariamente 
tiene que ser igual para la altura de diseño y la altura para la prueba hidrostática. 
r: Radio del tanque, en m. 
 
Si usamos las unidades de γ, h y r de acuerdo a lo que estamos indicando, que digamos 
son las unidades que estamos acostumbrados a manejar (ojo, son del sistema mks, pero 
no del SI), obtenemos NΦ en kg/m. 
 
El Método del Pie considera que el máximo esfuerzo de tensión en la plancha debido a la 
carga hidrostática ocurre por encima del fondo del tanque en el caso del primer anillo o 
por encima del anillo anterior al anillo que se está calculando en ese momento.  En ambos 
casos se tiene la idea correcta que tanto el fondo como el anillo anterior (más ancho por 
lo general) se da un efecto rigidizador en la dirección radial de deformación y el esfuerzo 
se encuentra por encima del fondo o de la unión entre ambos anillos.186 Este punto de 
mayor esfuerzo por encima del fondo o de la unión lo coloca arbitrariamente la norma a 
una distancia de 1 Pie (30.48 cm, que para fines prácticos se considera 0.30 m). En el 
método del Punto Variable esta distancia es calculada de manera detallada, que 
evidentemente es mayor a un pie, por ello, al usar alturas menores entre la superficie del 
líquido y el punto de análisis en los cálculos se obtienen planchas de menor espesor. 
 
Esquemáticamente el cálculo del espesor de cada anillo es como se muestra en la siguiente 
figura por medio de un corte a través de un tanque.  
                                                 
186 Ver Capítulo III, Punto 1.1 y 1.2. 
 Fig. A3.9. Se muestra el corte a través de un tanque. 
 
Se muestra en la figura A3.9 un tanque típico con 4 anillos formados por planchas de 
distinto grosor. Se ve la altura real “H” entre la superficie del fluido y el punto al que se 
debería calcular el espesor de la plancha y la reducción hasta cierto punto arbitraria que 
se le hace a esa altura de 1 pie (0.30 m), pero que se encuentra fundamentada en los 
conceptos de cáscaras cilíndricas presentados en el Capítulo III.  
 
Como comparación podemos nombrar a la norma AWWA D100 para diseñar 
exactamente los mismos tanques pero que van a contener agua. En ella se usa la misma 
fórmula que en el API 650, solamente que no se le reduce el Pie y además usa esfuerzos 
permisibles “S” más bajos en las planchas a usarse. Utiliza también un factor de eficiencia 
de la junta soldada “E” de 0.85,187 es decir, el esfuerzo de tensión es “aumentado” en 
17.6% en la plancha sin aumentar el esfuerzo permisible a la cual puede trabajar la misma. 
La fórmula de la AWWA para tanques de agua en SI es: 
t = 
4.9 D H G
s E
 
 
 
5.2. Otras Recomendaciones y Exigencias de la SECCION 5 – DISEÑO 
En el Punto 5.7 “Shell Openings” o “Aberturas en la Cáscara”, están las exigencias 
respecto a las aberturas que tiene el cilindro del tanque. Los tanques tienen varias 
aberturas. En primer lugar están las aberturas para el sistema de tuberías, donde destacan 
las de recepción y despacho del producto, una para recibir y otra para despachar. Tamaños 
típicos son de Ø 10” (250 mm) y Ø 12” (300 mm) de diámetro nominal. También están 
las tuberías de drenaje que, como ya se ha dicho, son por lo general de Ø 2” (50 mm) a Ø 
4” (100 mm). A partir de tuberías con un diámetro nominal de 2” (50 mm), el API 650 
manda la colocación de planchas de refuerzo sobre el cilindro alrededor del tubo que 
entra/sale al tanque.  
 
                                                 
187 Este factor lo usaba antes el API 650 pero actualmente lo mantiene para un diseño alternativo de 
tanques pequeños en el Apéndice A o para verificaciones sísmicas. Este factor es usado en general por la 
normativa norteamericana como del API, AWWA, ASME, etc. como factor de seguridad adicional donde 
hay juntas soldadas acanaladas de penetración total. Así lo usual es usar factores que reduzcan la tensión 
sobre el cordón de soldadura y por ende en la plancha de acero de 0.85 y 0.70 (un aumento de 17%  42% 
en el factor de seguridad respectivamente), dependiendo de la estructura y el tipo de trabajo a la que esté 
sometida. El AISC para lo que son estructuras de acero no considera factor de reducción alguno en este 
tipo de juntas. 
Además hay los llamados “manhole” o “entrada de hombre”, que son aberturas de Ø 24” 
(600 mm), Ø 30” (750 mm) o Ø 36” (900 mm) de diámetro, siendo el tamaño más usado 
la abertura de 30”. Evidentemente aberturas así se tienen que reforzar adecuadamente por 
la concentración de esfuerzos que generan en su perímetro, al igual que el agujero para 
un perno que une 2 piezas de acero sometidas a tensión.  
 
La cantidad de estos manholes depende del diámetro del tanque y son mínimo y por lo 
general 2188, ubicado uno frente a otro (es decir a 180º con una variación máxima de +/- 
5º) y en la dirección predominante del viento, de tal manera que cuando se le hace 
mantenimiento a un tanque, los vapores puedan ser evacuados sin problemas y no haya 
ningún peligro de acumulación de vapores peligrosos al abrir los 2 manholes.  
 
La manera de construir esos manholes está totalmente normada y depende del espesor de 
la plancha del primer anillo la cual condiciona el espesor de la plancha de refuerzo (que 
por lo general se toma del mismo espesor que la plancha del anillo). Otras cosas normadas 
son la soldadura de estas planchas entre ellas; las dimensiones de esa plancha de refuerzo 
(que puede ser de forma circular o de diamante) y que depende lógicamente del tamaño 
de la abertura; el espesor de la plancha de la tapa del manhole que depende del tamaño 
del manhole y de la altura de diseño del fluido del tanque; el tamaño y cantidad de los 
pernos a usar en la unión de la tapa del manhole con la brida que se fabrica para hacer el 
manhole.  
 
También hay otras exigencias en cuanto a soldaduras según la ubicación del manhole y 
la plancha de refuerzo respecto a las soldaduras verticales y horizontales del cilindro, 
donde se puede indicar que como regla general la distancia de una soldadura de la plancha 
de refuerzo del manhole y en general de cualquier plancha de refuerzo tiene que estar a 
                                                 
188 Aunque mayores diámetros tienen a veces 3 y hasta 4 manholes, pero eso depende de la experiencia 
de operación y de las recomendaciones de los ingenieros de procesos, toda vez que eso no se encuentra 
normado por el API 650. 
mínimo 6” (150 mm) de una soldadura vertical y 3” (75 mm) de una soldadura horizontal. 
Esto es algo lógico, toda vez que las soldaduras verticales están más esforzadas que las 
soldaduras horizontales. Estas distancias están también en función del espesor de la 
plancha del anillo del cilindro, así como de otras consideraciones. En la siguiente figura 
aparece un detalle genérico de un manhole. 
 
Fig. A3.10. Detalle típico de un manhole. American Petroleum Institute. “API Standard 650. 
Welded Tanks for Oil Storage”. American Petroleum Institute. Decimoprimera edición, Adenda 
2. Estados Unidos de Norteamérica. Noviembre 2009 
 
 
Las distintas letras que aparecen así como los espesores están normados y tabulados en 
tablas. Depende del espesor de la plancha del primer anillo, del tamaño del manhole, etc. 
 
Por último una abertura que se hace a veces en el cilindro es una abertura de limpieza, 
muy usada en tanques que contienen productos “sucios” o “negros” con fines de limpieza 
y que está al ras del fondo. 
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En el Punto 5.8 “Shell Attachments and Tank Appurtenances” está todo lo relacionado a 
los “roof manholes” o “entradas de hombre de techo”. Estos roof manholes de techo son 
por lo general uno sólo de Ø 24”   (600 mm) que muchas veces nunca se abre durante la 
vida de operación del tanque pero se coloca en caso de alguna necesidad particular y como 
se dice, por buenas prácticas de ingeniería.  
 
En este mismo punto se tratan también todas las aberturas que pudieran haber en el techo, 
como las aberturas para que ingresen al tanque las winchas de medición (para medir el 
nivel de producto en el tanque) que por lo general es un tubo de Ø 8” (200 mm) que va 
hasta una plancha especialmente acondicionada en el fondo y que marca el nivel 0.00. 
Este tubo, que es abierto en el fondo y que tiene unas aberturas de 15 x 300 mm tipo “ojo 
chino” a su alrededor de manera helicoidal, evita que el pequeño oleaje que pudiera haber 
al interior del tanque al momento de la medición de lecturas erróneas. Asimismo, se tratan 
las aberturas para la ventilación del tanque, que pueden ir con las válvulas presión – vacío 
o aberturas sin válvulas donde los tanques trabajarían exclusivamente a presiones 
atmosféricas. Por último está en ese punto las recomendaciones y normativas respecto al 
diseño de los sumideros de drenaje que ya hemos visto. 
 
El Punto 5.9 “Top and Intermediate Stiffening Rings” están las exigencias y normativas, 
ecuaciones de verificación a usar, etc. para analizar si un determinado tanque necesita 
reforzar su cilindro con rigidizadores o no. Esto dependerá de la velocidad del viento, si 
el tanque es de techo abierto (que son los tanques de techo flotante exterior y los domos 
de aluminio) o de techo cerrado tipo techo cónico, que se trataron el el Capítulo IV.  
 
En este punto se da asimismo el detalle de la típica forma que debe de tener la conexión 
a tierra del tanque, la cual es básicamente una plancha de 3” x 2” X 3/16” (75 mm x 50 
mm x 5 mm), redondeada en las esquinas y con un agujero de Ø 9/16” (14 mm) a una 
pulgada (25 mm) del borde y donde un cable se conecta con el tanque para luego 
conectarse con algún pozo de tierra. Debemos tener una vez más en cuenta que estamos 
trabajando con hidrocarburos, algunos sumamente inflamables y por lo tanto es 
fundamental liberar al tanque de corrientes parásitas que pudieran generar la más mínima 
chispa. Por último aparece en este punto también algunas recomendaciones para el diseño 
de la escalera que sube al techo del tanque. 
 
Fig. A3.11. Escalera típica que sube al techo de un tanque. 
 
El Punto 5.10 aborda lo referente a los techos (“Roofs”). Acá hay varios tipos de techos 
que fueron tratados en el Capítulo IV y que es donde realmente se pueden hacer 
variaciones en los tanques, ya que el cilindro del mismo es único. Salvo algunos refuerzos 
adicionales en la parte superior del cilindro, el diseño del cilindro no cambia, 
independientemente del tipo de techo. 
 
El API 650 tiene por ejemplo entre sus exigencias que los elementos principales a 
compresión (como por ejemplo las columnas y arriostres en nudos)189 deben de tener un 
espesor mínimo de 6 mm (0.236”) y los otros miembros 4 mm (0.17”), en ambos casos 
se puede considerar incluido el sobre espesor por corrosión; es decir, no hay un 
requerimiento o recomendación adicional por parte de la norma de considerar un sobre 
espesor por corrosión el mismo que puede estar incluido en los mínimos que exige la 
norma. Hay que anotar acá que curiosamente el API 650 sí hace la conversión exacta 
                                                 
189 Para el caso de techos soportados. 
entre milímetros y pulgadas para el caso de 6 mm a 0.236”, sin embargo no así para los 4 
mm y 0.17”; en general la conversión no es  exacta a través de la norma, sino mas bien 
aproximada y básicamente regida por razones comerciales, lo cual es lo lógico.  
 
Respecto a las columnas el API 650 permite una relación de esbeltez  
kl
r
 de máximo 180 
en comparación del AISC que recomienda190 una relación máxima de hasta 200. Zapata 
(1997) considera y recomienda que una columna no debería tener una relación de esbeltez 
de más de 220. Para los otros miembros en compresión el API 650 permite una relación 
de esbeltez máxima de 200. Esta recomendación de la limitación en la relación de esbeltez 
para columnas o miembros principales en compresión de 200, que ya existía en los años 
`60 en las normas norteamericanas, no tiene una fundamentación matemática pero si 
práctica. Por encima de una relación de esbeltez de 200 o 220, la columna ya se vuelve 
sumamente esbelta, pierde rectitud fácilmente por lo que los costos de fabricación y 
montaje se elevan al necesitarse cuidados especiales y además se vuelve un elemento caro 
por ser ineficiente al poder cargar muy poco peso respecto a su peso propio, ya que tiene 
una relación entre su peso propio y la carga que puede soportar alta (razón peso propio: 
peso que carga es alta). 
 
En el Punto 5.10.3.4 aparecen las formulas del API 650 para calcular el esfuerzo 
admisible en una determinada columna. Estas fórmulas están basadas en las del AISC y 
que presentó el Manual del AISC desde los años ’60 en que todo estaba basado sobre la 
base de esfuerzos permisibles hasta la novena edición del Manual de 1989 ASD. En esos 
manuales así como el API 650 aparecen las distintas fórmulas que incluyen las famosas 
fórmulas si es que la columna va a fallar por pandeo elástico o de Euler191 o inelástico y 
el famoso valor que divide ambas formas de falla: 
                                                 
190 Fue una exigencia hasta la octava edición del Manual de 1978. 
191 En honor al brillante y prolífico matemático y científico suizo Leonhard Euler (1707 – 1783) quien fue 
el primero en calcular la carga crítica que genera la inestabilidad de un elemento esbelto sometido a 
compresión uniaxial. Esto lo publicó en un trabajo en 1744 titulado “De Curvis Elasticis, Additamentum I, 
CC =  √
2п2E
Fy
 
 
y que marca el punto en que la normativa norteamericana consideraba hasta 1989 en el 
diseño por esfuerzos permisibles donde el pandeo pasaba de elástico a inelástico y por 
ende que fórmula usar, si la de pandeo elástico o la de pandeo inelástico.  
 
Estas fórmulas, que son básicamente la descripción del comportamiento parabólico de la 
falla de columnas por pandeo tanto en el rango elástico donde se usa la ecuación de Euler 
como en el rango inelástico donde las ecuaciones desarrolladas se hicieron de tal manera 
de que reflejen los resultados de un sinnúmero de experimentos, las tomó el AISC del 
“Column Research Council” (CRC) o “Consejo de Investigación de Columnas” sobre la 
base del gran trabajo de F. Bleich (1952)192. El CRC es hoy en día  conocido como el  
“Structural Stability Research Council” (SSRC) o “Consejo de Investigación de 
Estabilidad Estructural”, entidad de los EE.UU. que estudia el fenómeno de pandeo, entre 
ellas las de columnas.  
 
El CRC fue fundado en los EE.UU. en 1944 y mantuvo ese nombre hasta 1976 en donde 
cambió su nombre por el de SSRC, dado que los tópicos respecto al fenómeno del pandeo 
eran bastante más amplios a los que originalmente involucraron el fenómeno de pandeo 
de columnas. En ese sentido imitaron a las normas alemanas DIN que tenían la norma 
                                                 
Methodus Inveniendi Lineas Curvas Maximi Minimive Proprietate Gaudentes.” Posteriormente referido 
al mismo tópico publicó en 1759 “Sur le Forces des Colonnes”. Los descubrimientos de Euler tuvieron 
aplicación práctica 150 años más tarde, cuando el desarrollo de la construcción en acero permitió el uso 
de elementos esbeltos debido a su gran resistencia y el pandeo elástico de Euler dejó de ser un asunto 
teórico para convertirse en una herramienta que permitía dar soluciones a problemas prácticos y reales. 
192 Friedrich Bleich. “Buckling Strength of Metal Structures.” McGraw-Hill. Primera Edición Estados Unidos 
de Norteamérica. 1952. F. Bleich fue un ingeniero civil austriaco emigrado a los EE.UU. Este libro fue 
editado y revisado por su hijo, el también ingeniero Hans Heinrich Bleich y sigue siendo hasta hoy en día 
un libro de consulta. 
DIN 4114 “Stabilitätsfälle – Knickung, Kippung, Beulung” (“Casos de Estabilidad – 
Pandeo, Volcamiento, Abollamiento”) de 1952 en su primera edición, sustituída en 1990 
por la DIN 18800, y que eran las normas generales de pandeo alemanas y que fueron 
traducidas al inglés nada menos que por el mismo Theodore Galambos193 y J.Jones en 
1957 bajo el auspicio del CRC. Las fórmulas que tomó el AISC del CRC fueron usadas 
por el AISC desde la sexta edición de 1961 hasta la novena edición de 1989 ASD de su 
famoso Manual.  
 
En 1986 apareció por primera vez el Manual LRFD como un manual paralelo al del diseño 
ASD. Este se siguió publicando, como ya hemos visto, hasta una tercera edición en el año 
de 1999 y usaba unas fórmulas distintas para el pandeo elástico e inelástico pero que 
básicamente eran la misma ecuación que describía el comportamiento parabólico de la 
falla de pandeo de una columna de acero y usaba un parámetro llamado Parámetro de 
Esbeltez λc para separar a las columnas que se debían calcular ya sea por medio de la 
fórmula de pandeo elástico o inelástico. El Manual en su decimotercera edición del año 
2005194 y que ha unificado tanto el método LRFD como el ASD, sigue usando las mismas 
fórmulas del Manual del LRFD, simplemente escritas de otra manera y sobretodo usando 
nuevamente la muy familiar y clara Relación de Esbeltez 
kl
r
 en vez del Parámetro de 
Esbeltez λc.  
 
La principal diferencia entre las fórmulas de 1961 hasta 1989 y las actuales es el cambio 
en el punto en el que se considera que una columna va a fallar por pandeo elástico o 
pandeo inelástico y por lo tanto la fórmula a usar. Sin embargo, como veremos, esto no 
va a cambiar la carga crítica de la columna.  
 
                                                 
193 Gran ingeniero húngaro (* 1929) que emigró a los EE.UU. en 1948 y que ha hecho grandes estudios y 
aportes al fenómeno de pandeo y en general al diseño estructural en acero. 
194 Acaba de publicarse la decimocuarta edición del Manual con fecha primero de julio del 2011, aunque 
básicamente mantiene la filosofía de la decimotercera edición del 2005. 
Para un acero A 36, usando la fórmula  
CC =  √
2п2E
Fy
 
 
la relación de esbeltez  
kl
r
  en la que se da ese cambio es hasta 1989 de 126.1, mientras 
que actualmente con la nueva fórmula que aparece en la edición Nº 13 del Manual del 
año 2005 
                              
kl
r
 = 4.71 √
E
Fy
 
es de 133.7. Si  
kl
r
  es mayor que CC (1989)  ó  4.71 √
E
Fy
  (2005) entonces el pandeo es 
el pandeo elástico o de Euler y se tiene que usar una determinada ecuación; si  
kl
r
 es 
menor que CC  ó  4.71 √
E
Fy
 entonces el pandeo es el pandeo inelástico y se tiene que usar 
otra ecuación.  Sin embargo este aparente cambio que separa el punto donde el pandeo 
pasa de elástico a inelástico se puede considerar como irrelevante para las cargas críticas 
finales. 
 
Así en la siguiente figura se muestra en una gráfica la relación de esbeltez  
kl
r
 contra la 
capacidad de carga de la columna de acuerdo a lo que permiten las normas. Así tenemos 
un gráfico que compara el LRFD de 1999 contra el LRFD del 2005 y el ASD de 1989 
contra el ASD del 2005. 
 
Vemos que en el caso del ASD de 1989 contra el ASD del 2005 no hay prácticamente 
variación alguna salvo en relaciones de esbeltez bajas menores a 50. Sí hay una variación 
en el caso de si se usa el LRFD de 1999 en vez del LRFD del 2005. 
 
 
Fig. A3.11 y A3.12.:  American Institute of Steel Construction, Inc. “Steel Construction 
Manual”. American Institute of Steel Construction. Décimo Tercera Edición. Estados Unidos de 
Norteamérica. 2005. 
 
 
La razón de este cambio en el caso del LRFD del 2005 es que el factor de reducción de 
la resistencia nominal ha pasado de Φ = 0.85 a            Φ = 0.90. Ello se debe, de acuerdo 
a los comentarios del Manual (2005), a cambios en las prácticas industriales en la 
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fabricación del acero desde que se hicieron las calibraciones originales en los años `70. 
Estos cambios tienen que ver con el hecho que los perfiles ya no se hacen sobre la base 
de planchas armadas (soldadas)195 y que además los elementos principales de compresión 
en edificios, léase columnas, son ahora especificados en los EE.UU. de acero ASTM A 
992 y ya no de acero A 36, el cual es un acero que tiene un punto más definido de fluencia 
que el A 36 (de 50 ksi a 65 ksi)196 y por lo tanto menor variabilidad y se tiene en cierta 
forma un perfil de acero de mayor confiabilidad en sus características. 
 
Así como la ecuación que divide el pandeo elástico del inelástico es hoy un poco distinta, 
también lo son las ecuaciones que describen la capacidad de carga de la columna según 
la zona de falla en la que se encuentra, elástica o inelástica, aunque los resultados son 
idénticos de acuerdo a los gráficos mostrados anteriormente. Compararemos primero la 
ecuación del AISC por esfuerzos permisibles (1989) con las del API 650 basadas en las 
mismas. 
 
A continuación se muestran las ecuaciones que se usaban por esfuerzos permisibles hasta 
el Manual del año 1989 y que también usa el API 650. Sin embargo las fórmulas que 
presenta el API 650 tienen una pequeña variante respecto a las famosas fórmulas para 
calcular el esfuerzo máximo permisible que aparecieron en el AISC hasta 1989. Así el 
API 650 presenta las fórmulas que por ejemplo aparecían en el Manual del AISC en su 
séptima edición de 1970 para el cálculo de elementos secundarios a compresión como 
arriostres con relaciones de esbeltez    
l
r
 > 120 (en este caso se toma k = 1 que ya es 
conservador para este caso). 
 
                                                 
195 Hay que tener cuidado que esa es una práctica aún muy usada en el Perú, no así seguramente en los 
EE.UU. 
196 Recordar que el A 36 no tiene límite superior. Esto lógicamente tampoco es válido para el caso peruano 
donde aún usamos básicamente A 36, por ello si en el Perú queremos aplicar esto, habría que trabajar 
con el factor de 𝜙 = 0.85. 
Así para el caso de que  
kl
r
 > CC y por lo tanto estuviésemos en la zona de la falla de 
pandeo elástico o pandeo de Euler, las fórmulas del API 650 y del AISC hasta 1989 son: 
AISC 1989:    Fa = 
12п2E
23(
kl
r
)
2    (1) 
API 650:   Fa = 
12 π2E
23(
kl
r )
2
1.6− 
l
200 r
   (2) 
 
Para el caso de que  
kl
r
 < CC y por lo tanto estuviésemos en la zona de la falla de pandeo 
inelástico, las fórmulas del API 650 y del AISC hasta 1989 son: 
AISC 1989:    Fa =  
[1−
(
l
r)
2
2Cc2
] Fy
5
3
+
3(
l
r)
8Cc
−
(
l
r)
3
8Cc3
    (3) 
API 650:   Fa =  
[
 
 
 
 
 [1−
(
l
r)
2
2Cc2
] Fy
5
3+
3(
l
r)
8Cc−
(
l
r)
3
8Cc3]
 
 
 
 
 
(1.6−
l
200r
)
      (4) 
 
Entre las fórmulas del AISC y las del API 650, evidentemente la del API 650 son menos 
conservadoras, ya que cualquier columna con un factor de esbeltez 
kl
r
 mayor a 120 (y por 
la configuración de los tanques y sus columnas eso es lo típico y que prácticamente 
siempre ocurre), el denominador se vuelve menor que uno (< 1) y por lo tanto el esfuerzo 
permisible Fa y por ende la carga que puede soportar la columna aumenta. 
En la ecuación del AISC para el caso de pandeo inelástico (3), el denominador es el Factor 
de Seguridad (FS): 
FS  =   
5
3
 + 
3(
l
r
)
8Cc
 – 
(
l
r
)
3
8Cc3
     (5) 
 
el cual tiene el típico valor para acero de 1.67 (que equivale a que el acero trabaje a 
máximo 0.6 Fy) para la falla por fluencia y que se da en el caso de columnas sumamente 
cortas ( 
l
r
  0). Es decir, columnas que por su bajísima esbeltez no van a fallar por 
inestabilidad o pandeo global y que más bien van a fallar por fluencia del acero por 
compresión. Columnas con tan baja esbeltez pueden realmente fallar por compresión en 
el límite de fluencia y no son afectadas por pequeñas excentricidades usuales debidas a 
desalineamientos de fabricación y construcción, que siempre las hay en columnas. Hay 
que anotar que podrán fallar por fluencia del acero en compresión siempre y cuando las 
columnas y sus elementos tengan suficiente estabilidad al pandeo local o alabeo y no 
presenten una estabilidad local o focalizada antes de que la sección pueda fluir 
completamente.  
 
Este Factor de Seguridad se va incrementando a medida que la columna se hace más 
esbelta hasta un máximo de 1.92 para columnas con una esbeltez igual a CC. Si 
introducimos en la última ecuación (5)  
l
r
 = 0, obtenemos FS = 1.67, llegando hasta 1.92 
si hacemos 
l
r
 = CC = 126.1 para el caso del acero A 36.
197 A partir de este punto la ecuación 
                                                 
197 En sí si hacemos para diferentes tipos de acero CC = 
kl
r
, siempre vamos a obtener el mismo factor de 
seguridad de 1.92, independientemente de su límite de fluencia. 
a usar es la del pandeo elástico, la cual tiene un Factor de Seguridad fijo de   
23
12
 = 1.92 
según se puede ver en las ecuaciones (1) y (2).198 
 
Entonces para columnas sumamente cortas ( 
l
r
  0), el Factor de Seguridad de 1.67 hace 
que la columna trabaje a 
Fy
1.67
 = 0.60 Fy. Sin embargo, en el punto CC la columna no puede 
trabajar a más de 0.50 Fy de acuerdo a la recomendación del SSRC. Entonces aplicando 
el FS de 1.92 de acuerdo al Manual por Esfuerzos Permisibles ASD, la columna trabaja 
en realidad a un esfuerzo máximo de 0.50 Fy/1.92 = 0.26 Fy. 
 
Por otro lado, en las nuevas ecuaciones que ha presentado el AISC en la última edición 
de su Manual del año 2005, el Factor de Seguridad se aplica después de los cálculos, no 
viene dentro de la ecuación, y su valor dependerá de si se trabaja con el método LRFD o 
el ASD, usándose para ambos casos la misma ecuación. 
 
Así, para el caso de pandeo elástico o de Euler tenemos por ecuaciones en el Manual del 
2005: 
Fcr = 0.877 Fe      (6)  
 
Para el caso de pandeo inelástico tenemos: 
Fcr = [0.658
Fy
Fe] Fy       (7) 
 
                                                 
198 Sin considerar el Factor 1.6 −
l
200r
 . 
y en ambos casos: 
Fe = 
π2E
(
kl
r
)
2      (8) 
 
Para el caso de una columna A 36 tenemos que usando el valor que divide el pandeo 
elástico del inelástico y que se calcula con  4.71 √
E
Fy
  y que como ya lo hemos visto es 
igual a 133.7,  el esfuerzo crítico Fcr es de 14 ksi. De acuerdo al Manual (2005) al trabajar 
por esfuerzos permisibles el Factor de Seguridad es de 1.67, por lo que 14.05/1.67 es  8.4 
ksi, que es el esfuerzo permisible final que equivale a una carga de 0.23 Fy, es decir, un 
poco más conservador que antes (1989). Sin embargo esto es más aparente que real, dado 
que hemos trabajado con el factor de cambio del pandeo elástico al inelástico y que es 
algo diferente (133.7 contra 126.1) 
 
Si analizamos los factores de seguridad para el caso de pandeo elástico (el más probable 
en las columnas para los tanques), el del Manual (1989) es  
23
12
 = 1.92, mientras el actual 
(2005) es  
1.67
0.877
 = 1.91, es decir, el mismo. Por otro lado si usamos el valor CC de 126.1 
en las ecuaciones del Manual de 1989 y el 2005 y luego el valor 133.7 en las ecuaciones 
del Manual de 1989 y el 2005 según corresponda, obtenemos los siguientes esfuerzos 
permisibles: 
 Manual 1989 Manual 2005 
𝐤𝐥
𝐫
  = 126.1 9.39 ksi 9.33 ksi 
𝐤𝐥
𝐫
  = 133.7 8.35 ksi 8.41 ksi 
 
Vemos pues que los resultados son idénticos y con una diferencia menor al 1% y es lo 
que se ve reflejado en la figura A3.12. 
 De todas maneras cuando hagamos el cálculo de las columnas del tanque presentada en 
el cálculo de un tanque en el Capítulo VII, volveremos a analizar esto comparando 
resultados, pero es evidente que el API 650 debería permitir explícitamente, al menos en 
lo que respecta al diseño de columnas, usar el nuevo Manual del AISC de año 2005. 
 
En el Punto 5.10.4 “Supported Cone Roofs” indica además en lo referente a las exigencias 
de techos cónicos soportados una regla para la separación de las vigas o viguetas, de tal 
manera que el techo y el tanque tengan la rigidez y estabilidad necesaria.  
 
El API 650 utilizaba ya en los años ’60  una regla práctica para la separación de vigas y 
viguetas que soportan las planchas de un techo de 5 mm de espesor. Esta regla práctica 
indicaba que la separación máxima exterior era de 2π pies, es decir 6.28 pies equivalentes 
a 1.91 metros e internamente la separación máxima (para viguetas que se apoyaran en 
vigas internas, no es válido para las vigas o viguetas que llegan a la coronación de la 
columna central) podía ser de 5.5 pies, equivalente a 1.68 metros. A partir de la Primera 
Adenda de la Undécima Edición (Noviembre del 2008), el API 650 cambió eso por una 
fórmula que tiene la forma: 
    b = t √
1.5 Fy
p
 ≤ 2,100 mm 
 donde: 
b: Máximo ancho de separación circunferencial entre vigas o viguetas. 
t: Espesor de la plancha que se está usando para el techo. 
Fy: Límite de Fluencia del material que se está empleando para las planchas de techo. 
p: Presión uniforme sobre el techo de acuerdo a la combinación de cargas del Apéndice 
R. 
Es decir, la norma ha afinado su forma de calcular la separación y al mismo tiempo se ha 
vuelto un poco más permisible con las separaciones máximas (2.1 m contra 1.9 m). 
Separaciones mayores son restringidas ya que si bien por resistencia se podrían hacer, las 
deflexiones en las planchas resultan excesivas. 
 
Los otros tipos de techo, por ser poco usuales, no los trataremos más en en este capítulo, 
dejando las anotaciones hechas en el Capítulo IV. 
 
En el Punto 5.11 “Wind Load on Tanks”, está todo lo referente a las cargas de viento para 
este tipo de tanques. Si bien con las cargas sísmicas importantes que tenemos en nuestro 
país (Zona 3 con Z = 0.4 g y Zona 2 con Z = 0.3 g) y al mismo tiempo bajos vientos199, 
un tanque que es diseñado para nuestras condiciones y que presenta estabilidad ante la 
carga lateral de sismo ya no es necesario chequearlo ante la carga lateral de viento. Esto 
debido a que el API 650 considera que la verificación de volteo ante el máximo viento 
esperado se debe de hacer considerando que el tanque se encuentra con hidrocarburo hasta 
la mitad de su nivel de llenado. 
 
El American Iron and Steel Institute (1992), indica que esta verificación se debe de hacer 
cuando el nivel de líquido dentro del tanque está en un mínimo, sin especificar el mínimo. 
Estas diferencias entre la verificación al volteo por consideraciones sísmicas (tanque 
lleno) y por consideraciones de viento (tanque semivacío) se deben a la diferencia 
fundamental entre estos 2 tipos de fuerzas que son en ambos casos esencialmente 
dinámicas cuando afectan a una estructura. Las cargas de viento, aplicadas como fuerzas 
externas son característicamente proporcionales al área expuesta de una estructura; 
mientras que las cargas de sismo son principalmente fuerzas internas que resultan de la 
distorsión producida por la inercia resistente de una estructura a los movimientos 
                                                 
199 De acuerdo al Mapa de Isotacas presentado en: Zapata, Luis. “Diseño Estructural en Acero”. Luis F. 
Zapata Baglietto Ingeniería Estructural S.R.L. Segunda Edición. Perú. 1997. 
 
generados por un sismo. La magnitud de estas fuerzas sísmicas inerciales son función a 
su vez básicamente de la masa de la estructura antes que a su área expuesta. 
 
Tal vez en zonas selváticas como Iquitos, con cargas símicas menores (Z = 0.15 g) y 
vientos de hasta 95 km/h a 10 metros sobre el suelo de acuerdo al Mapa de Isotacas y un 
período de recurrencia de 50 años, podría ser dominante este factor, aunque lo dudamos. 
De acuerdo a ese mismo mapa, las zonas de máximos vientos en la costa peruana están 
en Paracas (100 km/h), en general la costa de Ica y partes de la costa de La Libertad (95 
km/h), teniendo nuestro país los viento máximos en la zona del Altiplano Puneño (130 
km/h). En Lima, de acuerdo a ese mapa, la velocidad a considerar es de 45 km/h. 
 
Este Punto está pensado más por ejemplo para zonas de verdaderos vientos fuertes como 
la zona del Golfo de México (donde está el estado petrolero de Texas) o en general toda 
la costa norteamericana que colinda con el Caribe y el mismo en general, zona de gran 
actividad de vientos huracanados. Por ejemplo, de acuerdo a la norma de cargas 
norteamericana ASCE 7 – 10 la costa de Texas tiene vientos a considerar con fines de 
diseño de 209 km/h a 227 km/h, según la cercanía con la costa. 
 
El API 650 en el Punto 5.2 “Loads” indica que de acuerdo a las velocidades que se tengan 
de viento a 10 metros, se usen las siguientes relaciones para calcular la carga estática 
sobre el tanque producto de las velocidades del viento sobre la base de una velocidad de 
viento base de 190 km/h de acuerdo a las siguientes ecuaciones: 
 0.86 kPa (V/190)2 [86 kg/m2 (V/190)2] sobre áreas verticales proyectadas de la 
superficie del cilindro, es decir, se supone que el viento impacta sobre la mitad del 
cilindro como si fuese una pared vertical para consideraciones de volteo. Para un 
tanque cualquiera, la carga lateral por viento a considerar por m2 sería de: 
Lima: 86 (45/190)2 = 4.8 kg/m2 
Paracas: 86 (100/190)2 = 23.8 kg/m2 
Houston – Texas: 86 (209/190)2 = 104.1 kg/m2 
 1.44 kPa (V/190)2 [144 kg/m2 (V/190)2] de fuerza de levantamiento sobre el tanque 
sobre areas horizontales proyectadas cónicas o de doble curvatura (i.e. un domo). Esta 
fuerza de levantamiento no necesita ser mayor a 1.6 veces la máxima presión de 
diseño interna (si la hubiese) de un tanque de acuerdo al punto F.4.1 (Apéndice F).  
 
Lo principal es finalmente verificar la estabilidad de un tanque ante vientos laterales 
y asegurarse que el tanque no experimente un levantamiento en su base. En caso haya 
un volteo a pesar de todo, entonces se tendrá que anclar el tanque, tema que fue 
tratado en detalle en el Capítulo V pero por consideraciones sísmicas, aunque el 
anclaje es finalmente el mismo desde el punto de vista de diseño, ya que hay una 
fuerza que levanta el tanque y que tiene que ser contrarrestada por el anclaje y 
finalmente por la cimentación. 
 
6. Otros Puntos y Disposiciones del API 650 
Después de la fundamental SECCION 5 respecto a las consideraciones y exigencias de 
DISEÑO, tenemos la “SECTION 6 – FABRICATION” o “SECCION 6 – 
FABRICACION”, que es lo concerniente a la fabricación del tanque de manera escueta, 
en apenas 2 páginas. Se hace mención allí por ejemplo al corte de planchas, por cizalla, 
por oxicorte, etc. y las recomendaciones y exigencias de la norma respecto a ello y 
algunos otros temas menores. 
 
Luego sigue la “SECTION 7 – ERECTION” o “SECCION 7 – MONTAJE”, respecto a 
la erección o montaje del tanque de 9 páginas. En esta sección se vuelve a tocar el tema 
de la soldadura, tipos de acero, espesores, temperaturas mínimas de precalentamiento 
antes de la soldadura, y exigencias y tolerancias respecto al montaje del tanque.  
 
Así por ejemplo, se aceptan desalineamientos en la unión vertical (planchas de un mismo 
anillo) en las planchas que conforman la pared del cilindro de 1.5 mm hasta planchas de 
16 mm de espesor y de 3 mm ó 10% de su espesor, lo que sea menor, para planchas de 
más de 16 mm de espesor. Los desalineamientos ó “fuera de plomo” horizontales 
(planchas una encima de la otra) para planchas donde la plancha superior es de 8 mm 
pueden ser como máximo 1.5 mm y para planchas mayores 3 mm o el 20% del espesor 
de la plancha superior, lo que sea menor. El desalineamiento o “fuera de plomo” de toda 
la pared del tanque (entre el borde superior hasta el fondo) puede ser como máximo 1/200, 
lo cual quiere decir que para un tanque de 12.00 m de altura son 6 cm, para un tanque de 
14.40 m son 7.2 cm y para un tanque de 16.80 m son 8.4 cm.  
 
Cabe indicar que estos desplomes permitidos son bastante altos. Los desplomes 
permitidos típicamente por Petroperú y que venían desde las épocas de la International 
Petroleum Company (IPC) eran de máximo 1.75” (4.5 cm)  para los tanques típicos de 
12.60 m de altura, es decir, una tolerancia de 1/280 y en conversaciones que tuvo el autor 
con viejos caldereros y montadores, el desplome típico en un tanque de 12.60 m de altura 
era de 1” (2.5 cm) a 1.5” (3.8 cm), es decir, 1/500 a 1/330 de desplome. 
 
Hay otra serie de exigencias y tolerancias en cuanto a los radios de los anillos, a los 
cimientos de concreto, donde por ejemplo la coronación del anillo de concreto sobre el 
que se apoyará la pared del tanque (cilindro) no puede tener una variación de nivel de +/- 
3 mm (+/- 1/8”) en cualquiera 9 m (30 pies) de circunferencia y no puede tener una 
variación de nivel de        +/- 6 mm (+/- 1/4") entre 2 puntos cualquiera de la parte superior 
del anillo de concreto. 
 
En esta sección están también las indicaciones de cómo llevar a cabo la Prueba 
Hidrostática del tanque, que es cuando se le llena de agua hasta un determinado nivel para 
verificar su hermeticidad. 
 
Tenemos luego la “SECTION 8 – METHODS FOR INSPECTING JOINTS” o 
“SECCION 8 – METODOS PARA INSPECCIONAR UNIONES” de 7 páginas, donde 
están los métodos para revisar las uniones de soldadura. Se habla de los lugares donde 
tomar radiografías (el API 650 no exige como el Código ASME 100% de radiografiado 
para el caso de recipientes a presión, lo cual es lógico, ya que no estamos trabajando a 
presiones relevantes); y en general, da como referencia la norma ASME Sección V, donde 
está todos los métodos no destructivos de verificación de uniones soldadas, haciendo una 
pequeña referencia a los mismos como Líquidos Penetrantes, Ultrasonido, Partículas 
Magnéticas, Pruebas de Vacío.  
 
En la “SECTION 9 – WELDING PROCEDURE AND WELDER QUALIFICATIONS” 
o “SECCION 9 – PROCEDIMIENTOS DE SOLDADURA Y CALIFICACION DE 
SOLDADORES”, se presenta en 2 páginas el tema de la soldadura, en este caso específico 
se aborda la calidad de los soldadores y las pruebas respectivas a los mismos y 
procedimientos de soldadura, todo de acuerdo a la norma ASME Sección IX para lo que 
son planchas; mientras los accesorios del tanque (como escaleras y otros ensambles y la 
estructura de soporte del techo) pueden ser de acuerdo a la misma norma ASME Sección 
IX o la norma AWS D1.1.  
 
Por último la “SECTION 10 – MARKING” o “SECCION 10 – MARCADO”, indica en 
3 páginas la manera de poner la placa de identificación al tanque de acuerdo al patrón 
establecido por el API 650. 
 
7. Apéndices del API 650 
Después de la SECCION 10 es que comienzan todos los Apéndices que suman en total 
27 y algunos de los cuales ya han sido tratados en este trabajo. Una vez más, estos 27 
Apéndices no van a ser utilizados en simultáneo, sino solamente aquellos a los que 
corresponda, además de no ser todos necesariamente relacionados con el diseño de un 
tanque en sí. Los 27 Apéndices son: 
1. Apéndice A: “Optional Design Basis for Small Tanks” o “Base de Diseño Opcional 
para Tanques Pequeños”. 
2. Apéndice AL: “Aluminum Storage Tanks” o “Tanques de Almacenamiento de 
Aluminio”. 
3. Apéndice B: “Recommendations for Design and Construction of Foundations for 
Aboveground Oil Storage Tanks” o “Recomendaciones para el Diseño y Construcción 
de Cimentaciones para Tanques de Almacenamiento para Petróleo Apoyados sobre el 
Terreno”. 
4. Apéndice C: “External Floating Roofs” o “Techos Flotantes Externos”. 
5. Apéndice D: “Technical Inquiries” o “Preguntas Técnicas”. 
6. Apéndice E: “Seismic Design of Storage Tanks” o “Diseño Sísmico de Tanques de 
Almacenamiento”. 
7. Apéndice EC: “Commentary on Appendix E” o “Comentario Respecto al Apéndice 
E”. 
8. Apéndice F: “Design of Tanks for Small Internal Pressures” o “ Diseño de Tanques 
para Pequeñas Presiones Internas”. 
9. Apéndice G: “Structurally – Supported Aluminum Dome Roofs” o “Techos de Domo 
de Aluminio Estructuralmente Soportados”. 
10.  Apéndice H: “Internal Floating Roofs” o “Techos Flotantes Internos”. 
11.  Apéndice I: “Undertank Leak Detection and Subgrade Protection” o “Detección de 
Filtraciones Bajo el Tanque y Protección del Subsuelo”. 
12.  Apéndice J: “Shop – Assembled Storage Tanks” o “Tanques de Almacenamiento 
Ensamblados en Taller”. 
13.  Apéndice K: “Sample Application of the Variable – Design – Point Method to 
Determine Shell – Plate Thickness” o “Muestra de Aplicación del Método de Diseño 
del Punto – Variable para Determinar el Espesor de la Plancha del Cilindro” (N. del 
T.: En inglés “Shell” significa “Cáscara”, que es lo que estrictamente hablando son 
estos tanques, cáscaras cilíndricas pero en el Perú siempre nos referimos a la pared 
del tanque como el cilindro). 
14.  Apéndice L: “API Std 650 Storage Tank Data Sheet” ó “Hoja de Datos para Tanques 
de Almacenamiento del Estándar API 650”. 
15.  Apéndice M: “Requirements for Tanks Operating at Elevated Temperaturas” o 
“Requerimientos para Tanques que Operan a Temperaturas Elevadas”. 
16.  Apéndice N: “Use of New Materials That Are Not Identified” o “Uso de Material 
Nuevo que No Está Identificado”. 
17.  Apéndice O: “Recommendations for Under – Bottom Connections” o 
“Recomendaciones para Conexiones  Bajo el Fondo”. 
18.  Apéndice P: “Allowable External Loads on Tank Shell Openings” o “Cargas 
Externas Permisibles en las Aberturas del Cilindro del Tanque”. 
19.  Apéndice R: “Load Combinations” ó “Combinaciones de Cargas”. 
20.  Apéndice S: “Austenitic Stainless Steel Storage Tanks” o “Tanques de 
Almacenamiento de Acero Inoxidable Austenítico”. 
21.  Apéndice SC: “Stainless and Carbon Steel Mixed Materials Storage Tanks” o “ 
Tanques de Alamacenamiento de Materiales Mezclados de Acero Inoxidable y Acero 
al Carbono”. 
22.  Apéndice T: “NDE Requirements Summary” o “Resumen de Requerimientos de 
NDE”. (N. del T.: NDE son las siglas de Non Destructive Examinations o Ensayos 
No Destructivos, que se usan para verificar la calidad de la soldadura y que en la 
industria petrolera están basados en la norma ASME Sección V.) 
23.  Apéndice U: “Ultrasonic Examination In Lieu of Radiography” o “Ensayo 
Ultrasónico en Lugar de Radiografiado”. 
24.  Apéndice V: “Design of Storage Tanks for External Pressure” o “Diseño de Tanques 
de Almacenamiento para Presiones Exteriores”. 
25.  Apéndice W: “Commercial and Documentation Recommendations” o 
“Recomendaciones Comerciales y de Documentación”. 
26.  Apéndice X: “Duplex Stainless Steel Storage Tanks” o “Tanques de 
Almacenamiento de Acero Inoxidable Dobles”. 
27.  Apéndice Y: “ API Monogram” o “Monograma API”.  
 
 
 
 
 
APÉNDICE  IV 
LA ECUACION DE FLEXION DE VIGAS Y LOS 
ESFUERZOS RESIDUALES  
La ecuación que vamos a analizar es la ecuación que se usa para el caso en que una viga 
compacta no esté continuamente arriostrada o lo que se exige como mínimamente 
arriostrada de acuerdo al perfil de que se trate. Debido a ello no puede llegar a desarrollar 
el Momento Plástico MP pero si puede llegar a desarrollar momentos importantes antes 
de sufrir el pandeo lateral – torsional, en este caso inelástico, ya que para ese momento 
algunas partes de la viga ya han entrado al rango inelástico de deformación o, lo que es 
lo mismo, ya han fluido.  La ecuación en cuestión es: 
Mn = Cb [Mp − (Mp − 0.7FySx) (
Lb − Lp
Lr− Lp
)] ≤ MP 
donde: 
Cb: Factor de modificación por pandeo lateral – torsional para momentos no uniformes a 
través de la longitud no arriostrada. Conservadoramente se puede tomar igual a 1. 
Mp es el momento plástico = Fy Zx. 
Lb: Longitud no arriostrada. 
Lr: es la máxima longitud más allá de la cual hay que verificar que no se produzca en una 
sección compacta el pandeo lateral torsional elástico.  
Zx: es el módulo de sección plástico. 
Sx: módulo de sección elástico. 
 
En esta ecuación hay un factor 0.7 antes del FySx. El producto FySx es el momento flector 
en el cual las fibras extremas de la sección entran en fluencia o en el rango inelástico. 
Debido a los esfuerzos residuales que hay en las típicas vigas de acero debido al proceso 
de su fabricación, es que se coloca el factor de reducción 0.7 delante de este producto, ya 
que se considera que a un 30% menos del momento teórico, van a haber comenzado a 
fluir o a plastificarse algunas partes de la sección debido a los esfuerzos residuales.  
 
Hay que indicar que esta ecuación que viene de los Manuales AISC LRFD, ha sufrido un 
cambio que podría parecer gravitante en la edición del Manual del año 2005 al 
introducirse este factor de 0.7 debido a los esfuerzos residuales. Hasta antes del 2005, 
este valor era calculado y en la ecuación anterior en vez de 0.7 había una diferencia: 
   Fy – Fr  
donde: 
Fy: Esfuerzo de fluencia del acero 
Fr: Esfuerzo residual del acero 
 
El comité del AISC considera ahora que el esfuerzo residual Fr se tome igual a 0.3 Fy, de 
tal manera que: 
Fy – 0.3 Fy = 0.7 Fy 
El comité indica que este cambio ha sido hecho en interés de la simplicidad con un efecto 
insignificante en la economía. Para entender mejor esta frase y en general respecto a este 
punto se debe de indicar lo siguiente: 
 
El AISC consideraba los esfuerzos residuales promedios a usar para Fr en la ecuación  Fy 
– Fr  como: 
 Perfiles laminados: 10 ksi (700 kg/cm2) 
 Perfiles soldados: 16.5 ksi (1,160 kg/cm2) 
Otros autores como de Buen (1980) dan como valor promedio 900 kg/cm2  (12.8 ksi) para 
el caso de perfiles laminados, indicando que el valor es mayor para el caso de perfiles 
soldados. Salmon et al. (2009), indica que se han llegado a medir en las puntas de las 
alas200 de perfiles W (H) laminados esfuerzos residuales de hasta 20 ksi (1,400 kg/cm2).  
Los esfuerzos residuales son esencialmente independientes del esfuerzo de fluencia del 
acero, por lo que influyen menos en aceros de alta resistencia que en los aceros dulces 
comunes, ya que constituyen un porcentaje menor de su esfuerzo de fluencia. 
 
Analicemos ahora lo que este cambio en el AISC significa para el caso de los aceros 
típicos y la frase utilizada por el comité “con un efecto insignificante en la economía”. 
Además del A 36 (Fy = 36 ksi), se usa actualmente en los EE.UU. para lo que son vigas 
W o H mucho el acero A 992 (Fy = 50 ksi). 
 
ASTM A 36: 
En un acero de estas características tenemos que: 
 10 ksi  representan 27.7 % de Fy = 0.277 Fy ≈ 0.28 Fy. En este caso estamos muy 
cerca de 0.30Fy y la nueva reglamentación del AISC sería ligeramente más 
conservadora. Se trata de una diferencia en general despreciable y estamos en todo 
caso en el lado de la seguridad. 
 16.5 ksi  representan 45.8 % de Fy = 0.458 Fy ≈ 0.46 Fy. En el caso de un perfil 
hecho de planchas soldadas, estaríamos hablando de que prácticamente el perfil tiene 
un 53% más de esfuerzos residuales que lo que considera la norma y definitivamente 
esto es excesivo. Si consideramos que el acero A 36 tiene en promedio en los últimos 
15 años un límite de fluencia de 41 ksi, entonces el perfil estaría trabajando a 0.40 Fy 
que sigue siendo un exceso ya que todavía tenemos 33% más de esfuerzos residuales 
a los considerados.  
                                                 
200 Las zonas con mayor cantidad de esfuerzos residuales a compresión. 
ASTM A 992: 
En un acero de estas características tenemos que: 
 10 ksi  representan 20 % de Fy = 0.20 Fy. En este caso la norma actual sería bastante 
conservadora, ya que estaríamos considerando los esfuerzos residuales a ser usados 
en los cálculos 50% mayores a lo que deberían ser. Sin embargo, de acuerdo al comité 
del AISC, parece ser que esto tiene “un efecto insignificante en la economía”, al ser 
el aumento en el tamaño en los perfiles “insignificante”. 
  16.5 ksi  representan 33 % de Fy = 0.33 Fy. En el caso de un perfil hecho de 
planchas soldadas, estaríamos muy cerca del valor dado por el AISC, donde los 
esfuerzos residuales “reales” son 10% mayores a los considerados por la actual 
normativa del AISC. Esto evidentemente es despreciable para fines de ingeniería y la 
aleatoriedad e incertidumbre de estos valores. Sin embargo si se trata de una estructura 
sin mayor redundancia y sin mayor capacidad de redistribución de esfuerzos y 
dependiendo de la certeza en la magnitud de cargas que soporta tendríamos que tener 
mayor o menor cuidado con este cálculo de usar una viga como esta o de 
características similares. Por ejemplo grandes equipos suspendidos como pueden ser 
calderas, reactores de hornos metalúrgicos, equipos eléctricos, etc. que generalmente 
se usan en diversas industrias y donde la carga viva es casi nula, es preferible usar un 
cálculo más detallado ya que no tenemos el factor de las cargas vivas conservadoras 
que nos dan un margen de protección. En un edificio común con importantes cargas 
vivas no tenemos problemas ya que al ser por lo general conservadoras, estas nos 
protegen de una posible sobrecarga, pero en estructuras industriales no tenemos esa 
protección. Se debe ver, una vez más, la redundancia de la estructura y su capacidad 
de redistribuir esfuerzos excesivos. 
  
Creemos que este cambio en la normativa se debe seguramente a que por lo general en 
los EE.UU. ya no se trabaja con perfiles soldados, salvo las grandes vigas llamadas trabes 
y estas por lo general ya se trabajan con aceros de       Fy = 50 ksi. En cuanto a los aceros 
A 36, estos se siguen usando pero en su condición de laminados y allí no hay problemas.  
 
Sin embargo, en el Perú se sigue trabajando básicamente con el acero A 36, también con 
perfiles soldados y en ese sentido hay que tener cuidado de aplicar esa ecuación. Los 
diseñadores tendrán que tener mucho cuidado con eso y tendrán que poner en sus 
especificaciones técnicas que el perfil no puede ser soldado y tiene que ser laminado, 
siempre y cuando exista en el mercado un perfil con las dimensiones que manden los 
planos. No debemos olvidar que muchos cálculos se realizan simplemente con programas 
de computadora que tienen incluidos en sus algoritmos las ecuaciones con las que trabajan 
las normas, dependiendo del año del programa. Como dijo el gran ingeniero mexicano de 
origen español Oscar de Buen (*1925) en una entrevista hace unos pocos años: 
“….con las computadoras se tiene la impresión de que las cosas se pueden hacer de hoy 
para mañana y no es verdad. Algo que va a pasar cuando la gente de mi generación 
desaparezca, lo que ya está sucediendo, es que si bien los muchachos son muy buenos 
para las computadoras, no saben lo que están haciendo. 
 
Se puede hacer un edificio en un día, pero muy mal. Las computadoras quitaron el trabajo 
de hacer números y números; cuando yo empecé, teníamos que simplificar las cosas 
porque para resolver una estructura compleja, aunque existían los métodos, no se lo 
podía hacer a mano. Esto requería horas, meses, y se llegaba a sistemas de ecuaciones 
muy grandes en las que se perdía precisión, había que buscar sistemas de reducción y 
uno sabía lo que estaba haciendo, se tenía el control, pero hoy que es fácil modelar un 
edificio, meterlo a la computadora, se tiene una cantidad tal de información que si uno 
no sabe un poco puede cometer errores garrafales y se pierde el control de todo.” 201 
 
Si se decide trabajar con un perfil soldado de A 36, no se debería de usar la actual ecuación 
y se debería de trabajar con Fy – 0.45 Fy en vez de                 Fy – 0.30 Fy como figura en 
la actual norma. De esta manera, en el caso exclusivo de trabajar con planchas de acero 
A 36 soldadas para hacer una viga o de soldar perfiles para fabricar vigas más largas, en 
la ecuación actual el producto de 0.7FySx se tendría que cambiar por 0.55FySx, quedando 
la ecuación de la forma: 
                                                 
201 http://imcyc.com/personajes/personajes1.htm 
Mn = Cb [Mp − (Mp − 0.55FySx) (
Lb − Lp
Lr− Lp
)] ≤ MP 
 
Sin embargo, esta reducción de 22% en la resistencia teórica, se diluye en la ecuación y 
si aplicamos la última ecuación a la vigueta que se calculó en el numeral 9 del Capítulo 
V y que generó la nota a pié de página Nº 33 que hace referencia a este apéndice, vemos 
que obtenemos un momento permisible de 57.6 kips-in = 4.80 kips-ft y un esfuerzo en la 
fibra extrema de 19.2 ksi, reduciéndose la diferencia de 22% a 7% el porcentaje en que 
se reduce la resistencia teórica. Haciendo un cuadro con los resultados que habíamos 
obtenido con los nuevos resultados obtenidos tenemos: 
 Factor 0.55 Factor 0.70 
Momento Permisible 4.80 kips-ft 5.17 kips-ft 
Esfuerzo Permisible 19.2 ksi 20.7 ksi 
 
 
En vista de que finalmente la diferencia no es tan grande, habrá que ver si en un futuro el 
comité del AISC vuelve al Fy – Fr o mantiene el factor 0.7. 
 
 
 
APÉNDICE  V 
SOBRE LAS NORMAS NORTEAMERICANAS Y 
OTRAS QUE RIGEN LA CONSTRUCCION Y LA 
INDUSTRIA 
1. Las Normas Norteamericanas 
Lo primero que cabe indicar es que los EE.UU. está conformado por estados federales, 
por lo que tiene leyes nacionales, federales y locales. Si bien es un estado unitario, cada 
estado federal tiene una serie de prerrogativas. En ese sentido, en los EE.UU. no hay 
normas de diseño y construcción de obligatoriedad nacional como en el Perú o Chile. En 
los EE.UU. cada localidad tiene sus propias normas que se basan por lo general en normas 
que nacen o nacieron muchas veces en asociaciones básicamente privadas de 
profesionales, investigadores, universidades, empresarios, fabricantes y sobre la base del 
esfuerzo privado y personal de distintas personas. Recordemos que los EE.UU. nacieron 
sobre la base de libertades políticas, culturales, económicas y asentados en el principio 
básico de la libertad y la defensa del libre mercado y el capitalismo. En los EE.UU. 
siempre ha existido la libertad total de trabajo y contratación y creció sobre la base del 
esfuerzo personal de cada uno de sus habitantes, donde el estado era básicamente un 
regulador de la actividad privada a través de la Ley, pero que no promocionaba ni 
promovía ninguna actividad. 
 
Las normas de diseño, construcción e industriales norteamericanas nacieron de esa 
manera, sobre la base del esfuerzo privado. En algunos casos el estado central participó 
activamente apoyando la creación de estas instituciones o asociaciones desde un inicio o 
posteriormente.  
 
Estas asociaciones dieron normas que regularon y regulan la fabricación, producción, 
construcción, diseño, etc. de las distintas áreas en las que se estaba produciendo una 
transformación de la sociedad producto de la Revolución Industrial que había nacido en 
Inglaterra a fines del siglo XVIII. Esto se hizo para uniformizar y mejorar la calidad de 
los productos finales, a través de la investigación y el intercambio de experiencias.  
 
En ese sentido, no es raro que existan una gran cantidad de asociaciones y/o instituciones 
que emitan normas que en algunas ocasiones tratan los mismos temas las cuales al mismo 
tiempo se pueden complementar, pero que también se repiten y hasta a veces se 
contradicen Esto se dio mucho en los EE.UU ya que unido a las características con las 
que nació ese país que acabamos de manifestar hay que unirle su enorme tamaño. Pero 
hay que indicar que también se están llevando a cabo pasos en los EE.UU. para 
uniformizar y sintetizar algunas de estas normas en una sola. Por ello en general hay que 
tener a veces cuidado en escoger que norma específica usar para un determinado caso. 
 
En los EE.UU. tenemos actualmente los estándares o normas publicadas siguientes202: el 
ACI (American Concrete Institute ó Instituto Americano del Concreto fundado en 1904); 
la ASCE (American Society of Civil Engineers ó Asociación Americana de Ingenieros 
Civiles fundada en 1852); el AISC (American Institute of Steel Construction ó Instituto 
Americano de Construcción en Acero fundado en 1921); el API (American Petroleum 
Institute ó Instituto Americano del Petróleo fundado en 1919); el AISI (American Iron 
and Steel Institute ó Instituto Americano del Hierro y del Acero fundado en 1855); la 
ASME (American Society of Mechanical Engineers ó Asociación Americana de 
Ingenieros Mecánicos fundada en 1880); el ANSI (American National Standards Institute 
ó Instituto Nacional Americano de Estándares fundado en 1918); la NACE (National 
Association of Corrosion Engineers ó Asociación Americana de Ingenieros de Corrosión 
fundada en 1938); la AWS (American Welding Society ó Sociedad Americana de 
Soldadura fundada en 1919); la SAE (Society of Automotive Engineers ó Sociedad de 
                                                 
202 No vamos a referirnos a todas las distintas normas e instituciones que hay en los EE.UU., solamente a 
algunas como para que se vea el enorme abanico que hay. 
Ingenieros Automotrices fundada en 1905); la ASTM (American Society of Testing and 
Materials o Sociedad Americana para Pruebas y Materiales fundada en 1898); la AWWA 
(American Waterworks Association ó Asociación Americana de Obras de Agua fundada 
en 1881); el “Hydraulic Institute” o “Instituto de Hidráulica”, fundado en 1917, etc.  
 
Por ejemplo si vemos las instituciones, agencias y asociaciones relacionadas a la industria 
de la soldadura, se tienen en los EE.UU. en total de 52 de estas organizaciones. Si bien 
las más nombradas, respetadas y aceptadas son la American Welding Society (AWS) y la 
American Society of Mechanical Engineers (ASME), tenemos otra serie de instituciones 
que si leemos sus nombres y unidas a las también ya nombradas American Institute of 
Steel Construction (AISC) y American Iron and Steel Institute (AISI), se podría pensar 
que hay temas en donde duplican sus funciones. Así tenemos a la Steel Plate Fabricators 
Association (SPFA); la Steel Founder´s Society of America (SFSA); el Steel Service 
Center Institute (SSCI); el National Certified Pipe Welding Bureau; el Edison Welding 
Institute (EWI); la American Gas Association (AGA); la Compressed Gas Association 
(CGA); Association of Iron and Steel Engineers (AISE); el Welding Research Council 
(WRC); el National Board of Boiler and Pressure Vessel Inspectors (NBBPVI), etc. 
 
Sin embargo es un hecho que solamente algunas de estas tienen realmente fama que 
trascienden las fronteras de los EE.UU., pero no es raro encontrar en las normas 
norteamericanas referencias a pequeñas reglamentaciones de alguna otra institución como 
complemento. 
 
Algunas de estas instituciones nacieron originalmente con otro nombre o a veces nacieron 
al dividirse de asociaciones mayores para estar más centradas en su problema y en lo que 
les interesaba investigar y normar, pero la fecha de fundación colocada corresponde al 
nacimiento original de la asociación, así haya tenido otro nombre. Este es el caso del 
famoso ACI, que nació originalmente con el nombre de “National Association of Cement 
Users” ó “Asociación Nacional de Usuarios de Cemento”, para en 1913 adoptar el nombre 
ACI y con el que se le conoce hasta la actualidad. 
 Un ejemplo de la repetición de normas está referida a las distintas calidades de acero (en 
cuanto a composición química y propiedades mecánicas), las mismas que son 
identificadas en los EE.UU. por 3 instituciones, el AISI, la SAE y la ASTM. La más 
grande e influyente de estas 3 es la ASTM, sin embargo, es bastante común encontrar 
especificaciones técnicas que hacen referencia a la nomenclatura SAE o AISI. Por otro 
lado, las especificaciones de la AISI o la SAE se aplican básicamente a hojas, tiras y 
barras, mientras las ASTM se aplican también a la mayoría de perfiles y planchas. Estas 
especificaciones son amplias, cubriendo los requerimientos de muchas industrias, 
mientras que otras especificaciones para acero como las de la ASME203  son 
especificaciones para las necesidades e intereses particulares de su industria (en este caso 
recipientes a presión, tuberías para trabajar a presión, a temperaturas extremas, etc). 
 
 La SAE y el AISI tienen identificaciones idénticas; así el acero SAE 1026  es equivalente 
al AISI C 1026204, y es aproximadamente equivalente a la especificación ASTM A 36 en 
lo referente a barras.  
 
En lo que respecta al diseño de edificios y edificaciones comunes en general, se 
desarrollaron en los EE.UU. durante la primera mitad del siglo XX básicamente 3 normas, 
es decir, de alguna manera también había una cierta repetición de códigos que 
reglamentaban hasta cierto punto lo mismo. Así se tenía el “Uniform Building Code” 
(UBC) publicado por la “Internacional Conference of Building Officials”; el “Nacional 
Building Code” (BOCA) publicado por la “Building Officials and Code Administrators” 
(de allí las siglas BOCA); y el “Standard Building Code” (SBC) publicado por la 
                                                 
203 La ASME tiene sus propias especificaciones de acero, aunque hoy en día están en concordancia con las 
de la ASTM. Así un acero ASTM A 524 “Seamless Carbon Steel Pipe for Atmospheric and Lower 
Temperatures” es nombrado por la ASME simplemente como SA – 524. 
204 Los 2 primeros números “10” indican que se trata de un acero al carbono. El 26 indica su contenido de 
carbono medio, en este caso 0.26%, con una variabilidad de  – 0.03% a + 0.03%, por lo que este acero 
puede llegar a tener contenidos de carbono dentro de un rango de 0.23% a 0.29%. 
“Southern Building Code Congress Internacional”. Típicamente el UBC fue usado al 
oeste del río Mississippi hasta California, el BOCA fue usado en la zona central – oeste 
y   nor – este de los EE.UU. y el SBC en el sur de los EE.UU.  
 
También existió un cuarto código durante el siglo XX conocido como el “National 
Building Code” publicado por la “American Insurance Association”. Este código fue 
publicado por primera vez en 1905 como el “Building Code” recomendado por la 
“National Board of Fire Underwriters”, predecesora de la “American Insurance 
Association”. De todos estos códigos de diseño de edificaciones comunes (edificios y 
edificaciones similares), el UBC fue el único que se preocupó en dar normas para el 
diseño sismorresistente, ya que era en cierta forma el código de diseño para California y 
además era alimentado por la “Structural Engineers Association of California” (SEAOC), 
entidad creada en 1932 al unirse sus predecesoras, la “Structural Engineers Association 
of Northern California” y la “Structural Engineers Association of Southern California”.  
 
Las otras normas mencionadas fueron incorporando algunas normas sismorresistentes a 
sus códigos de diseño  a  medida que iba pasando el tiempo, aunque no eran obligatorias 
salvo que lo indique la autoridad local como en el caso del SBC, pero fue el UBC el 
primero en incorporar normas de diseño sismorresistente y el modelo a seguir en esa 
materia y fue también la norma modelo seguida por el Perú, especialmente en lo 
concerniente al diseño sismorresistente, junto con las normas sismorresistentes 
publicadas por la SEAOC. Específicamente es el “Seismology Comittee” (Comité de 
Sismología) de la SEAOC el que se encarga de esta tarea, aunque se le llama por lo 
general simplemente como SEAOC. 
 
El UBC se publicó por última vez en 1997 y fue uno de los documentos base junto con 
las recomendaciones de la SEAOC de la nueva norma peruana de diseño sismorresistente 
E.030 del año 2003, junto con el UBC de 1994. 
 
Otras entidades también dieron pautas para el diseño antisísmico de instalaciones 
especiales, como el desarrollo en ese sentido hecho por la “Atomic Energy Comision” de 
los EE.UU. en lo que respecta a instalaciones atómicas o el API para lo que son el diseño 
de instalaciones ligadas a la industria del petróleo como por ejemplo los tanques de acero 
soldado para almacenamiento de hidrocarburos o la AWWA para los diseños de 
instalaciones de agua para consumo humano como los tanques de almacenamiento para 
agua tanto de acero soldado como de concreto postensado. Sin embargo, estas normas 
eran de aplicación limitada y para casos específicos, la única que era más general era el 
UBC.  
 
Por otro lado, en 1945 salió a la luz una norma más amplia que todas, que trataba de 
involucrar no solamente edificios sino otro tipo de estructuras y que era la norma ASA 
A58.1, “Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures” o “Cargas Mínimas 
de Diseño para Edificios y Otras Estructuras”, la misma que era la primera norma de 
aplicación nacional norteamericana en considerar el diseño sismorresistente. Hasta su 
edición de 1955 la norma se siguió llamando ASA A58.1, pero a partir de la siguiente 
edición (1972) pasa a llamarse ANSI.  
 
La ASA (American Standards Institute ó Asociación Americana de Estándares) fue la 
predecesora de la ANSI que, como ya hemos dicho, es el “American National Standards 
Institute” ó “Instituto Nacional Americano de Estándares”.  Por otro lado la predecesora 
de la ASA fue el AESC (American Engineering Standards Comitee ó Comité Americano 
de Estándares de Ingeniería), entidad que se fundó originalmente en 1918, por ello se 
indicó al inicio respecto al ANSI como fecha de fundación 1918. Evidentemente el AESC, 
la ASA y el ANSI se pueden considerar todas básicamente la misma entidad.  
 
Asimismo en 1952 la ASCE publica el primer código llamado “Lateral Forces of 
Earthquake and Wind” ó “Fuerzas Laterales de Sismo y Viento”, que buscaba también 
ser un documento general como el ANSI A58.1 (ó ASA en el año de 1952), por lo que 
nuevamente teníamos una duplicidad en las normas. El último código ANSI A58.1 fue 
publicado en 1982 y a partir de 1988 esta publicación, junto con la que venía publicando 
el ASCE se unificaron en un solo documento llamado ASCE 7 “Minimum Design Loads 
for Buildings and Other Structures” ó “Cargas Mínimas de Diseño para Edificios y Otras 
Estructuras”. Tanto las normas ANSI (ó ASA) así como las normas ASCE estaban 
basadas en parte por la alimentación que daba la SEAOC a estas normas en lo 
concerniente al diseño sismorresistente, ya que no debemos olvidar que California era el 
estado con la mayor actividad sísmica en los EE.UU. junto con Alaska que, por su lejanía, 
siempre se le olvida un poco.  
 
A fines de los `90, específicamente el año 2000, el UBC, el BOCA y las otras normas 
para edificaciones fueron unificadas en el “Internacional Building Code” (IBC) ó 
“Código Internacional de Construcciones”, que viene a ser la nueva norma nacional de 
construcciones y edificaciones norteamericana. El IBC ha sido desarrollado por el 
“International Code Council” (ICC), el cual es una coalición de las entidades que 
publicaban las otras normas anteriores respecto a edificios, y en general, edificaciones 
comunes. Además del IBC existe hoy una nueva norma norteamericana para el diseño de 
edificios, la NFPA 5000, publicada por la ya mencionada NFPA ó “National Fire 
Protection Association” por sus siglas en inglés, que es otra norma entre las muchas que 
publica la NFPA. Sin embargo la NFPA 5000 no dice nada respecto al diseño 
sismorresistente de edificios y hace referencia a la norma ASCE 7. El IBC (que también 
toca lo referente a la protección contrafuego) es más específico en todo lo referente a 
cargas incluyendo las cargas sísmicas, pero básicamente es un resumen del ASCE 7 y 
además el mismo IBC hace referencia para todo ello al  ASCE 7.  
 
Por ejemplo la sección sísmica del IBC del año 2000 tenía 75 páginas, la misma sección 
del IBC 2003 ya se había reducido a 42 páginas y tanto el IBC del año 2006 y del 2009 
ya tienen tan solo 26 páginas en la sección sísmica. El ASCE 7 del 2005 tiene 124 páginas 
respecto al diseño sismorresistente, que incluyen 8 páginas que hacen referencia a normas  
especializadas específicas (ACI – 318 para edificios y otras estructuras comunes de 
concreto, AISC 360 y AISC 341 para edificios y otras estructuras de acero, etc.), además 
de algunas páginas más de comentarios y normas conexas en general.  
Es por ello que el usuario puede ir directamente al ASCE 7 para todo lo que son cargas, 
incluyendo las cargas sísmicas. Como dicen los propios autores norteamericanos, hoy en 
día si un diseñador en los EE.UU. usa las disposiciones de la ASCE 7, va a estar 
satisfaciendo tanto los requerimientos del IBC como de la NFPA 5000, una situación 
única que no había ocurrido antes en los EE.UU.  
 
Cabe indicar que el ACI – 318, las normas del AISC y otras normas específicas se 
complementan con el ASCE 7, ya que el ASCE 7, como antes el UBC, son normas que 
hablan sobre los requerimientos de demanda sobre la estructura, en este caso la demanda 
de las cargas sísmicas, mientras el ACI – 318, las normas del AISC, etc., son normas que 
hablan de los requerimientos de resistencia; es decir, los requerimientos que debe de 
cumplir una estructura sometida a distinto tipos de cargas incluyendo las sísmicas de 
acuerdo a las demanadas del ASCE 7 en los EE.UU.  
 
Una muestra de la falta de unidad entre las normas norteamericanas se da cuando se 
analiza el UBC (hasta su última edición en 1997), el ASCE 7, el Manual del AISC Método 
LRFD y el ACI – 318 hasta antes del año 2002. Se observa que los factores de 
amplificación de cargas y combinaciones de cargas no eran iguales a los del ACI – 318, 
la norma de diseño de edificios y otras estructuras comunes de concreto armado. Si se 
revisa estas combinaciones de carga, se verá que lo usual en las normas norteamericanas 
para lo que era la carga última a soportar por la estructura (edificios), considerando 
solamente el caso de la Carga Viva (CV) y la Carga Muerta (CM), estaba representada 
por la ecuación: 
   U = 1.2 CM + 1.6 CV 
 
Sin embargo, en el ACI – 318 hasta  antes de la publicación del año 2002 la combinación 
era: 
   U = 1.4 CM + 1.7 CV 
Recordemos que estos factores (1.2CM + 1.6CV, etc.) fueron desarrollados para la 
aplicación de los nuevos métodos de diseño, llamados de distintas maneras como “Diseño 
de Cargas Últimas”, “Diseño a la Rotura”, “Diseño al Estado Límite”, etc. Estos factores 
se basan sobre métodos más racionales y de control y ubicación de la posible falla por 
medio de métodos probabilísticos y fueron desarrollados en los EE.UU. por el gran 
ingeniero norteamericano de origen húngaro Theodore Galambos (*1929), junto con 
Bruce Ellingwood, James MacGregor y Carl Cornell en 1980  para el caso de edificios de 
acero, muy populares en los EE.UU.  
 
La idea, como se sabe, era amplificar las cargas de servicio que se usaban en el método 
de esfuerzos permisibles al multiplicarlas con factores mayores a la unidad y reducir la 
resistencia nominal o teórica de los elementos al multiplicarlos con valores menores que 
la unidad. 
 
Para desarrollar este método, Galambos y los otros investigadores igualaron el Método 
por Resistencia con el Método por Esfuerzos Permisibles de tal manera que en el caso 
exclusivo de haber solamente Carga Viva (CV) y Carga Muerta (CM), una relación de 
CV:CM de 3:1 daría exactamente los mismos resultados y el mismo factor de seguridad 
para el caso de la flexión que usaba y sigue usando un factor de reducción de la resistencia 
teórica de Φ = 0.90. En el momento que la CV fuese menor, habría un ahorro en material 
y una reducción (controlada y dentro de límites aceptables) del Factor de Seguridad y 
para valores de la CV mayores a 3, el Método de Esfuerzos Permisibles daría resultados 
menores y menos conservadores.  
 
Estos factores y combinaciones  de cargas fueron incorporados a las normas ANSI 
publicándose por primera vez en el ANSI A58.1 de 1982 y en el primer Manual LRFD 
del AISC de 1986. Como ya lo hemos manifestado, el ANSI A58.1 se juntaría más tarde 
con la norma de cargas publicada por el ASCE para convertirse en el ASCE 7. Estos 
factores y combinaciones de carga fueron desarrollados para usarse con todos los 
materiales estructurales. Es por ello que la probabilidad de una sobrecarga no estaba 
relacionada con el material con el que la estructura había sido diseñada y construída y que 
era lo que hizo de alguna manera durante varios años el ACI al usar otros valores de 
amplificación de cargas.  
 
Cabe indicar que el método del diseño por resistencia o a la rotura fue propuesto 
originalmente por el ACI en 1956 y luego adoptado por las distintas normas a nivel 
mundial, donde los factores de amplificación para CV y CM eran originalmente 1.5 y 1.8 
respectivamente. A partir del ACI de 1971 es que se reducen a 1.4 y 1.7 y se mantuvieron 
así hasta el ACI de 1999. 
 
A partir de la edición del año 2002 es que el ACI también ha adoptado la combinación de 
cargas que figura en el ASCE 7, con lo que se ha avanzado en la unificación a nivel de 
los criterios de diseño de las normas norteamericanas.  
 
Si bien el ACI ha adoptado estos factores de amplificación de carga, ha variado los 
factores de reducción de resistencia nominal Φ (salvo en el caso de la flexión que sigue 
siendo 0.90 aunque bajo el cumplimiento de ciertas exigencias que no se van a tratar acá), 
de tal manera de prácticamente mantener el mismo nivel de seguridad en una estructura 
y sus respectivos componentes.  
 
Todo eso está muy bien ya que como se acaba de manifestar, las probabilidades de 
sobrecarga no dependen del material con el que está hecho una estructura; sin embargo 
de acuerdo a la confiabilidad de un material y de acuerdo al tipo de solicitación a la que 
va a estar sometida una parte específica de la estructura y que tan crítica es una posible 
falla, la influencia en el material de la calidad de la mano de obra y el error humano 
involuntario, etc., cada norma puede poner los factores de reducción de la resistencia 
teórica Φ que estime conveniente. En eso cada norma es distinta, además de ser 
sumamente racional. Así el AISC tiene factores Φ diferentes que el ACI en lo 
concerniente a edificios y sus componentes estructurales, siendo lógicamente los del ACI 
más conservadores ya que el concreto armado es, finalmente hasta cierto punto, un 
material con un cierto grado de fragilidad.  
 
2. Las Normas Norteamericanas y otras Normas 
Internacionales 
La norma norteamericana por excelencia que agrupa a otras normas norteamericanas es 
la llamada ANSI (el “American National Standards Institute”). El ANSI tuvo su origen, 
como ya se ha dicho, en el AESC y fue creado en 1918 cuando 5 sociedades de ingeniería 
y 3 agencias gubernamentales decidieron crearlo con el fin de supervisar el desarrollo de 
normas voluntarias y concensuadas para productos, servicios, procesos, sistemas, etc. en 
los EE.UU. El AESC se transformó en 1928 en la ASA, en 1966 la ASA fue reorganizada 
y renombrada a USASI (United States of America Standards Institute ó Instituto de 
Estándares de los Estados Unidos de América) para en 1969 adoptar finalmente el nombre 
actual de ANSI. La función del ANSI hoy en día es supervisar el desarrollo de normas 
voluntarias y concensuadas para productos, servicios, procesos, sistemas, personal, etc. 
en los EE.UU. También es responsable de que las normas norteamericanas sean 
compatibles con las normas internacionales (que son las ISO) o a falta de éstas, con 
normas reconocidas internacionalmente.  
 
Dentro de las normas internacionales reconocidas tenemos en primer lugar las famosas 
normas alemanas DIN que significa “Deutsches Institut für Normung” ó “Instituto 
Alemán para Normativas” (antes DIN significaba “Deutsche Industrie Normen” ó 
“Normas Industriales Alemanas”). Otras normas reconocidas internacionalmente son las 
normas británicas BS que significa “British Standard” ó “Estándar Británico”, las mismas 
que son publicadas por el BSI (British Standards Institute o Instituto Británico de 
Estándares), las normas francesas NF, en donde NF es una marca concedida por la 
AFNOR que es la “Association Francaise de Normalisation” ó “Asociación Francesa de 
Normalización”. En el marco del proceso de unificación económica y política que se está 
llevando a cabo en Europa hace ya varios años a través de la Unión Europea, está también 
la unificación de las principales normas europeas en normas generales para toda la 
comunidad, lo cual comenzó con la fundación del CEN, siglas de las palabras francesas 
“Comité Européen de Normalisation” ó “Comité Europeo de Normalización”, el cual 
publica las normas llamadas EC que significa “Eurocodes” ó “Códigos Europeos”.  
 
También tenemos reconocidas internacionalmente las normas japonesas JIS, que significa 
“Japanese Industrial Standards” ó “Estándares Industriales Japoneses” y las normas 
canadienses CSA, que significa “Canadian Standards Association” ó “Asociación de 
Estándares Canadienses”. 
 
 
Finalmente, las normas de los países más industrializados están siendo estandarizados a 
través de las normas ISO, que en inglés se le llama “Internacional Organization for 
Standarization” y en francés “Organisation Internationale de Normalisation” que se 
traduce al castellano como “Organización Internacional de Estandarización ó 
Normalización”. Originalmente fundada en 1926 con el nombre de ISA (International 
Federation of the Nacional Standardizing Association), la ISO fue refundada en 1947 
después de la II Guerra Mundial (ya que había dejado de funcionar en 1942 producto de 
la misma) y su sede central está ubicada en Ginebra, Suiza.  
 
Como vemos, la palabra ISO no corresponde por sus siglas ni con el inglés ni con el 
francés, sus 2 idiomas oficiales, esto debido a que ISO significa en griego “igual” y la 
idea original de esta organización era y es ser internacional y estandarizar e igualar 
normas en todos los países del mundo independientemente de su cultura.  
 
La ISO cubre una gran variedad de estándares con la excepción de las normas para 
ingeniería eléctrica y electrónica que son cubiertos por la “International Electrotechnical 
Commission” (IEC) ó “Comisión Electrotécnica Internacional”; normas para 
telecomunicaciones cubiertas por la “International Telegraph Union” (ITU) ó “Unión 
Telegráfica Internacional” y normas para tecnología de información, que son cubiertas 
por la JTC, un comité formado por la ISO y la IEC.  
 
La finalidad de todas estas estandarizaciones es promover y facilitar el intercambio de 
bienes y servicios alrededor del mundo con un mínimo de calidad y garantía. 
Originalmente la ISO publicó solamente recomendaciones concernientes a que cosa y la 
manera de estandarizar distintas cosas. La mayoría de los miembros de la ISO (a su vez 
asociaciones nacionales de estándares y normas) incorporaron esas recomendaciones 
dentro de sus normas nacionales. En los años `70, la ISO comenzó a publicar normas y 
estándares internacionales, sin embargo la aceptación ha sido lenta hasta que la mayoría 
de los grandes fabricantes europeos las comenzaron a usar. Por el enorme trabajo que 
significa crear y hacer normas, hay ocasiones en que las normas ISO son finalmente 
adaptaciones y hasta a veces copias de alguna norma nacional de los países líderes 
industriales. Así por ejemplo en lo que respecta a las normas para pernos, muchas normas 
DIN fueron convertidas a normas ISO. No hay que olvidar que el DIN ha publicado 
alrededor de 30,000 normas y estándares en prácticamente todos los artículos que usamos 
cada día así como en lo que respecta al diseño y fabricación de los mismos. En lo que 
respecta a pernos, las normas DIN cubren el mayor tipo de pernos que cualquier otra 
norma en el mundo. Otra norma DIN muy famosa es la DIN 476 de 1922, que es la que 
indica el tamaño de las hojas (A0, A1, A2, A3, A4, etc.) y que ya ha sido adoptada como 
una norma internacional ISO, la ISO 216. Finalmente otra norma DIN famosa entre los 
ingenieros civiles es la DIN 1045, que es la norma de diseño de concreto armado y que 
es la equivalente alemana al ACI – 318. 
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